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IDENTIFICATION OF COUPLED HYDRO-MECHANICAL CHARACTERISTICS WITH 
APPLICATION TO ENGINEERING BARRIER SYSTEMS 
TOM SCHANZ1 & MARIA DATCHEVA2 
1 Bauhaus-University Weimar, Germany, tom.schanz@uni-weimar.de 
2 Bulgarian Academy of Sciences, Sofia, Bulgaria 
Abstract: Bentonite based buffer materials are well recognized as an important component in engineering 
barrier systems. These materials have complex coupled thermohydro- mechanical behaviour and they 
possess properties that make them ultimately important as an engineered buffer material between the host 
rock and waste canister in high level waste repositories. Due to the bentonite component their main 
mechanical characteristic is the ability of swelling while encountering water. Because of the complex and 
coupled behaviour mathematical modelling is a difficult task and results in sophisticated constitutive 
models with a large number of associated parameters. These call for advanced, unique, time consuming 
and expensive experiments. In practice, it may not always be possible to measure or determine the 
material properties and to fit the constitutive functions directly from laboratory tests. That is why often in 
numerical simulations the constitutive functions and the involved parameters are subjected to assumptions 
and simplifications. Therefore it is a challenge to develop methodology for model identification based on 
less experiments combined with numerical simulation and consequently back calculation of the model 
parameters. The aim of the presented study is to investigate the ability of a direct iterative model 
calibration to serve as a tool for complex coupled hydro-mechanical model identification. As a result a 
critical discussion is presented regarding the importance of boundary and initial conditions applicable to 
the experimental installation in calibration of the constitutive functions. Another outcome reported in the 
paper is the paramount importance of the experimental design optimization for getting sufficient data for 
model identification. Finally application examples are given based on laboratory experiments on highly 
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TRANSIENTE SIMULATION DER ORTSBRUSTSTÜTZUNG DURCH DRUCKLUFT IM 
MASCHINELLEN TUNNELBAU 
FELIX NAGEL & GÜNTHER MESCHKE 
Lehrstuhl für Statik und Dynamik, Ruhr-Universität Bochum, Universitätsstr. 150, 44780 Bochum,  
Email: [felix.nagel;guenther.meschke]@rub.de 
Kurzfassung: Im vorliegenden Artikel wird die numerische Simulation der Ortsbruststützung durch 
Druckluft im maschinellen Tunnelbau mittels eines dreidimensionalen und zeitabhängigen 
Berechnungsmodells vorgestellt. Dieses Berechnungsmodell bildet den durch die Anwendung von 
Druckluft initiierten Zweiphasenfluss von Wasser und Luft im Porenraum des deformierbaren 
Korngerüstes unter Berücksichtigung der dabei beteiligten Bestandteile des Baugrundes - Wasser, Luft 
und Bodenskelett - ab. Basis der Berechnung bildet dabei die Finite Element Methode (FEM), wobei die 
zu lösenden Bilanzgleichungen als voll gekoppelt und zeitabhängig behandelt werden. Die hydraulischen 
Eigenschaften des Baugrundes werden durch das Darcy‘sche Fließgesetz und die Soil Water 
Characteristic Curve (SWCC) NACH van Genuchten (1985) beschrieben. Das Spannungs-Verformungs 
Verhalten des Baugrundes wird mittels effektiver Spannungen nach Bishop (1959) und dem 
Kapillardruck als optionaler und unabhängiger Spannungsgröße beschrieben. Als Konstitutivgesetze 
finden dabei sowohl ein Critical State Modell, als auch dessen Erweiterung auf Teilsättigung Anwendung. 
Die Anwendbarkeit des vorgestellten Simulationmodells soll durch ausgewählte Berechnungsergebnisse 
der Simulation einer Druckluftintervention demonstriert werden. 
1. Einleitung 
Der schildgestützte Tunnelvortrieb ist, durch seine hohe Zuverlässigkeit und die geringen mit dieser 
Vortriebsmethode verbundenen Oberflächensetzungen, in den letzten Jahrzehnten zur verbreitetesten 
Baumethode im innerstädtischen Tunnelbau geworden. Die Prognose eintretender Setzungen sowie 
möglicher Belastungszenarien, die die Stabilität des Baugrundes gefährden, ist vor dem Hintergrund 
zumeist sensitiver Bebauung die Hauptaufgabe der während Planung und Ausführung eingesetzten 
Berechnungsverfahren. Erfolgt der Tunnelvortrieb im voll- oder teilgesättigten Baugrund, so ist die 
Reaktion des Baugrundes ein Ergebnis der Interaktionen des Bauprozesses und der Bestandteile des 
Baugrundes – Wasser, Luft und Korngerüst. Thema des vorliegenden Beitrages ist dabei die Interaktion 
von Prozess und Baugrund über die Ortsbruststützung durch Druckluft. Diese Bauhilfsmaßnahme ist 
gekennzeichnet durch die Initiierung eines Zweiphasenflusses und das Entstehen einer teilgesättigten 
Zone im angrenzenden Baugrund durch das Abströmen von Druckluft aus der Abbaukammer in den 
Porenraum des Bodens. Dabei variieren sowohl Form und Ausdehnung der teilgesättigten Zone, sowie die 
Spannungen im Korngerüst und die Drücke in den Bodenfluiden über die Dauer der Druckluftapplikation. 
Für die Berechnung der damit verbundenen Baugrundreaktionen wird daher nicht nur ein adäquates 
Modell des Bauprozesses benötigt, sondern auch ein Baugrundmodell, welches die einzelnen Phasen des 
Bodens – Wasser, Luft und Korngerüst – als unabhängige Konstituierende mit eigenen Eigenschaften und 
Zuständen erfasst. 
Während die numerische Modellierung des gekoppelten Einphasenflusses von Porenwasser in einem 
vollgesättigten deformierbaren Korngerüst eine etablierte Berechnungsmethode darstellt (Sheng et al., 
2003), ist die vollgekoppelte Beschreibung eines Zweiphasenflusses Gegenstand aktueller Forschung 
(Loret und Khalili, 2000; Ehlers et al., 2004). Im Gegensatz zu schwach gekoppelten Beschreibungen, bei 
denen zunächst das hydraulische Problem gelöst wird und in einer nachfolgenden statischen Analyse die 
zuvor berechneten Fluiddrücke berücksichtigt werden, erlauben vollgekoppelte Modelle die konsistente 
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Formulierung der Problemstellung unter Berücksichtigung wechselseitiger Interaktionen zwischen 
Deformationen und Fluidflüssen. Zur numerischen Berechnung des Einsatzes von Druckluft im 
Tunnelbau wurden bisher nur wenige Ansätze publiziert. Für die Berechnung der sich vor der 
druckluftgestützten Ortsbrust einstellenden Zweiphasenströmung entwickelte Gülzow (1994) ein 
numerisches Modell, welches die Zweiphasenströmung im unverformbaren Festkörperskelett mittels 
sättigungsabhängiger Permeabilitäten und einer kapillardruckabhängigen Wassersättigung beschreibt. Im 
von Hochgürtel (1998), aufbauend auf diesem Modell, vorgestellten Modell zur Verformungsberechnung 
werden die auf diese Weise berechneten Fluiddrücke und Sättigungen auf ein statisches FE-Modell 
übertragen, mit welchem die Deformationen und Spannungen des Korngerüstes berechnet werden. Erst 
kürzlich präsentierte Öttl (2003) ein FE-Modell zur Analyse des Drucklufteinsatzes im in 
Spritzbetonbauweise vorgetriebenen Tunnel, in dem der Strömungsprozess sowie die Verformungen des 




Abbildung 1: Überführung der Zustände und Interaktionen von der Mikro- auf die Makroskala durch Anwendung der Theorie 
Poröser Medien 
Die in diesem Artikel vorgeschlagene Berechnungsmethode wurde als Bestandteil eines 
ganzheitlichen Simulationsmodells für den maschinellen Tunnelbau entwickelt (Nagel et al., 2008). Im 
vorliegenden Beitrag sollen die zugrundeliegende mechanische Formulierung, sowie die angewendeten 
konstitutiven Gleichungen kurz vorgestellt werden. Abschließend wird näher auf die Modellierung der 
Druckluftstützung mit dem vorgestellten Modell eingegangen und die Berechnungsmethodik anhand 
eines Beispiels verdeutlicht. 
2. Gekoppletes FE-Modell für teilgesättigten Baugrund 
2.1. MULTIPHASEN-FORMULIERUNG 
 
Die Modellierung des umgebenden Baugrunds erfolgt als dreiphasiges, poröses Material, wobei zur 
(makroskopischen) Beschreibung seiner Mikrostruktur die Theorie Poröser Medien (TPM) (Ehlers and 
Bluhm, 2002) herangezogen wird. Teilgesättigter Baugrund setzt sich aus der Kornmatrix, dem 
Porenwasser und der Porenluft zusammen. Gemäß der TPM besitzt jede Phase ihren eigenen 
Bewegungszustand und die Zusammensetzung der Mischung wird durch die Volumenfraktionen (nα) ihrer 
Phasen (φα) erfasst (siehe Abb. 1). Dabei können die Volumenfraktionen in die Wassersättigung des 
Porenraumes (Sw) und das zugängliche Porenvolumen (n) überführt werden, und somit ergibt sich für die 
Zusammensetzung des Bodens: 
( )wawws SnnnSnnn −=∨=∨−= 11  
Der Bewegungszustand der Fluide wird durch ihre relativen Geschwindigkeiten vβs in Abhängigkeit zur 
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Abbildung 2:  a) Vergleich gemessener Werte mit der Soil Water Characteristic Curve (van Genuchten und Nielsen, 1985) 
und b) Vergleich gemessener Werte und relativer Permeabilitäten nach Mualem (1976) 
 
Gemittelt führen diese zur in der Bodenmechanik gebräuchlichen Darstellung als DARCY-
Geschwindigkeiten: 
ss nS βββ vv =~  
Durch die Überführung der mikroskopischen Zustandsgrößen von Mischung und Phasen auf gemittelte 
Größen auf der Makroskala kann das Problem des Zweiphasenflusses von Luft und Wasser im 
teilgesättigten Baugrund über makroskopische Bilanzgleichungen erfasst werden. Im vorliegenden 
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sowie über die Impulsbilanz der Mischung aller drei Phasen: 
0gσ =+ ρdiv  
Mit ρ als gemittelter Dichte und σ als gemitteltem CAUCHY Spannungstensor: 
( )( )Iσσ wwaas pSpSnn +−−= 1  
Die somit eingeführten Bilanzgleichungen formen ein System aus vollgekoppelten, partiellen 
Differentialgleichungen, welches durch die Felder seiner primären Variablen, hier die 
Porenskelettverschiebungen und die Drücke in den fluiden Phasen (us,pw und pa), gelöst wird. 
2.2. KONSTITUTIVE GLEICHUNGEN 
Um das Materialverhalten des teilgesättigten Baugrundes zu beschreiben, werden nun konstitutive 
Beziehungen zwischen den primären Variablen (us,pw und pa) sowie den abhängigen Systemgrößen 
(ρa,Sw, asv~  und wsv~ ) formuliert. Die Beschreibung der hydraulischen Eigenschaften des Bodens erfolgt 
über die Soil Water Characteristic Curve, die einen Zusammenhang zwischen Kapillardruck und 
Porensättigung etabliert, und die Beschreibung der Fluidströmungen. Dabei ist die Sättigung des 
Porenraumes mit Wasser (Sw) abhängig vom Druckunterschied zwischen Porenluft und Porenwasser (van 
Genuchten und Nielsen, 1985): 
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⎛+−+= 1minmaxmin  
Hier beschreiben Swmax(Swmin), die obere und untere Grenze der Wassersättigung und n, m und pb sind 
Materialparameter des Bodens. Der Fluss der fluiden Phasen durch den Porenraum ist nach  DARCY‘s 
Gesetzt abhängig von ihrem Druckgradienten: 
( )gv βββββ ργ −−= pks grad~  
Die Permeabilitäten (kβ) hängen im Falle eines Zweiphasenflusses als Produkt ihrer intrinsischen Werte  
(k0) und der relativen Permeabilitäten  (kβrel) von der Wassersättigung ab. Die relativen Permeabilitäten 
sind dabei gleich 1 für den Fall der Vollsättigung und ergeben sich für die Teilsättigung nach (Mualem, 
1976) zu: 











Die Beschreibung des Spannungs-Verformungs-Verhaltens des teilgesättigten Baugrundes ist unabhängig 
von der vorgestellten Mehrphasenformulierung. Im vorliegenden Modell wurden das Clay And Sand 
Modell (Yu, 1998), sowie eine Erweiterung dieses Modell auf Teilsättigung nach den Konzepten des 
Barcelona Basic Modells (Alonso et al., 1990) verwendet. Für beide Materialmodelle konnte dabei auf 
eine FORTRAN-Bibliothek zurückgegriffen werden, die im Rahmen des EU Forschungsprojektes 
TUNCONSTRUCT von Prof. A. Gens (Universitat Politècnica de Catalunya, Spanien) bereitgestellt 
wurde. Das CAS-Modell ist ein Critical State Modell und stellt mit seiner logarithmischen Fließfläche in 
der p-q-Ebene und dem Vorkonsolidierungsdruck (p`0), eine Erweiterung des Original Cam Clay Modells 




















Abbildung 3: a) Fließfläche des Clay And Sand Modells (Yu, 1998) und b) Loading Collapse Curve und resultierende 
Fließfläche für Teilsättigung (Alonso et al., 1990) 
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Die Erweiterung des Modells auf Teilsättigung erfolgt über den Audruck des Kompressionsindex (λ) als 
Abhängige des Kapillardrucks (pc) (Alonso et al., 1990) gemäß: 
( ) ( ) ( )[ ]∗−∗ +−= rerp cpc βλλ 10  
Hierbei ist λ(0) der Kompressionsindex für Vollsättigung, r* das Verhältnis von Kompressionsindex für 
Vollsättigung und infiniten Kapillardruck und β kontrolliert die Krümmung der Loading Collapse Curve 
(LCC) (siehe Abb.3b). Die Verringerung des Kompressionsindex ist dabei gleichbedeutend mit einer 
Erhöhung des Vorkonsolidierungsdruckes mit steigendem Kapillardruck: 













Dabei kennzeichnet pr die volumetrischen effektiven Spannungen kennzeichnet für die der Übergang 
zwischen den Kompressionskurven des teil- und vollsättigten Zustandes allein durch elastisches 
Schwellen möglich ist.   
Für beide Modelle werden effektive Spannungen nach Bishop (1959) verwendet, unter der Annahme, 
dass der BISHOP-Parameter gleich der Wassersättigung des Porenraumes ist 
( )Iσσ aawws pSpS ++='  
Während BISHOPs Spannungen als alleinige Spannungsvariable verwendet werden, wenn das 
Verformungsverhalten der Kornmatrix durch das CAS-Modell beschrieben wird, erfolgt die Anwendung 
von dessen Erweiterung auf teilgesättigte Zustände unter Berücksichtigung des Kapillardruckes als 
zusätzlicher Spannungsvariable. Diese Wahl von Spannungsparametern erlaubt zum einen die Simulation 
des Überganges von Teilsättigung zu Vollsättigung in einfacher Weise sowie zum anderen die 
Verwendung von Konstitutivgleichungen mit einem und zwei Spannungs-parametern unter Beibehaltung 
der FE-Formulierung. 
2.3. NUMERISCHE UMSETZUNG 
Für die Implementierung des Modells im Rahmen der FE-Methode werden die Bilanzgleichungen in ihrer 
schwachen Form räumlich und zeitlich diskretisiert. Die räumliche Diskretisierung erfolgt unter 
Verwendung unterschiedlicher Approximationsgrade für die Fluiddrücke und die 
Festkörperdeformationen, während für die zeitliche Diskretisierung ein implizites Zeitintegrations-
verfahren angewandt wird.  
Zur Lösung der stark nichtlinearen, diskretisierten Systemgleichungen wird der Newton-Algorithmus 
auf Basis konsistenter Linearisierung der diskretisierten Bilanzgleichungen herangezogen. Weitere 
Details zum Bodenmodell und seiner Implementierung können (Nagel et al., 2007) entnommen werden. 
3. Strukturbeispiel 
Die Anwendbarkeit des dreiphasigen Bodenmodells für den Baugrund wird anhand ausgewählter 
Ergebnisse der Simulation einer Druckluftintervention an einem Hydroschild mit einem Durchmesser von 
10 m und einer Überdeckungshöhe von 15 m gezeigt. Solch eine Intervention kann in voll- oder 
teilgesättigtem Baugrund erforderlich sein, wenn die Abbaukammer zur Wartung oder zum Austausch der 
Schneidwerkzeuge betreten werden muss. In diesem Fall wird das sich in der Abbaukammer befindliche 
Stützmedium (Erdbei oder Betonitsuspension) durch Druckluft verdrängt um dadurch temporär die 
Stabilität der Ortsbrust sicherzustellen und das Eindringen von Grundwasser in die Abbaukammer zu 
verhindern. Hierbei können hinsichtlich der Wirkmechanismen der Ortsbruststützung zwei Szenarien 
unterschieden werden. Wird die Ortsbrust durch einen undurchlässigen (perfekten) Filterkuchen bedeckt, 
so wirkt dieser wie eine undurchlässige Membran und überträgt den Luftdruck direkt auf die Kornmatrix. 
Ist der Filterkuchen jedoch durchlässig, oder ist kein Filterkuchen vorhanden, so dringt die in der 
Abbaukammer befindliche Druckluft in den Boden ein. Der sich dabei ausbildende Druckgradient in der 
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Porenluft, welcher zu einem stetigen Abfluss der Druckluft führt, sowie die Erhöhung der Standfestigkeit 
des Baugrundes durch Austrocknung und das Zurückhalten des Porenwasser durch einströmende 
Druckluft gewährleistet die Stabilität der Ortsbrust (Javadi und Snee, 2002). Diese Situation ist 
Gegenstand des vorgestellten Strukturbeispiels.  
In der vorliegenden Simulation wurde der Baugrund vereinfacht als für Wasser und Luft durchlässiges, 
elastisches Material modelliert. Grundwasser wurde als an der Geländeoberkante anstehend 
angenommen. Die folgenden Materialparameter wurden für die Modellierung des Bodens verwendet: 
Dichte ρ = 2000 kg/m3, Elastizitätsmodul E = 5250 kN/m2, Querdehnzahl n = 0.45 und Porosität 20%. 
Die initialen Permeabilitäten des Bodens gegenüber dem Transport von Luft und Wasser wurden zu k0 = 
14.4 cm/h, bzw. 144.0 cm/h angenommen. 
Die Kapillardruck-Sättigungsbeziehung mit den Parametern pb = 3 kN/m2, n= 2.5 und m= 0.4 ist durch 
einen relativ scharfen Übergang vom vollgesättigten zum ungesättigten Zustand gekennzeichnet. Die 
initiale Wasserdruckverteilung wurde als hydrostatisch angenommen. Die Druckluftstützung wurde als 
konstante Randbedingung für den Luftdruck von 253.4 kN/m2 auf die Ortsbrust aufgebracht.  
 
 
Abbildung 4: Ergebnisse für die Simulation einer Druckluftintervention: a) Isolinien für den Porenwasserdruck für 
verschiedene Zeitpunkte und b) Ausdehnung der teilgesättigten Zone für verschiedene Zeitpunkte 
 
Gemäß Abb.4b lässt das Abströmen der Druckluft in den angrenzenden Baugrund eine teilgesättigten 
Zone vor der Ortsbrust entstehen, die sich während der Druckluftintervention sukzessive vergrößert und 
deren Sättigung nach und nach abnimmt. Mit dem Einströmen von Druckluft verändern sich auch die 
Drücke in den Porenfluiden (siehe Abb.4a). Für den Porenwasserdruck führt dies zu einem Anstieg des 
Druckes kurz nachdem Druckluft an der Ortsbust aufgebracht wurde. Die temporär erhöhten 
Porenwasserdrücke bilden sich auf den hydrostatischen Druck zurück, nachdem die teilgesättigte Zone 
eine konstante Ausdehnung erreicht hat und die Druckluft kontinuierlich von der Ortsbrust zur 
Geländeoberkante abfließt (siehe Abb.4a) (s.a. Nagel et al., 2008b). 
4. Diskussion und Ausblick 
Zur Analyse der Ortsbruststüzung mittels Druckluft wurde ein Simulationsmodell vorgestellt, mit 
welchem der Fluss von Luft und Wasser im Porenvolumen des Baugrundes als zeitabhängiges und mit 
den Verformungen des Bodens gekoppeltes Problem unter verschiedenen Randbedingungen beschrieben 
werden kann. Neben der Einführung in die mechanische und numerische Formulierung des FE-Modells 
und der konstitutiven Beziehungen wurden anhand eines Berechnungsbeispiels die Möglichkeiten eines 
solchen Modelles erörtert. Die Anwendung eines solchen Modells ermöglicht es Wasserüberdrücke, 
Kornspannungen und Bodenverformungen zeitabhängig und realistisch zu modellieren, sowie das 
Abströmen von Druckluft aus der Abbaukammer über die Ortsbrust zu quantifizieren.  
Zielsetzung des vorgestellten Baugrundmodells ist dabei, neben der vorgestellten Simulation von 
Druckluftstützungen, die Analyse des Baugrundverhaltens, insbesondere im Hinblick auf die sich 
ergebenden Oberflächensetzungen, unter den wechselnden Randbedingungen während des 
schildgestützten Tunnelvortriebs.  
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ANWENDUNG VON OPTIMIERUNGSVERFAHREN BEI DER AUSWERTUNG VON LABOR 
UND FELDVERSUCHEN FÜR SCHLEUSENNEUBAUTEN 
MARTIN M. ZIMMERER1, REGINA KAUTHER2, MARKUS HERTEN2, RADU SCHWAB2 & TOM SCHANZ3 
1 VAROCON, Weimar, Email: m.m.zimmerer@varocon.com 
2 Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe, Email: regina.kauther@baw.de 
3 Bauhaus-Universität Weimar 
Kurzfassung: Bei der Anwendung numerischer Methoden wie z.B. der Finite Elemente Methode oder 
der Finite Differenzen Methode, müssen der Modellkalibrierung, der Modellverifizierung und der 
Modellvalidierung besondere Aufmerksamkeit gewidmet werden. Dieser Beitrag befasst sich mit der 
Identifizierung von konstitutiven Parametern aus Labor- und Feldversuchen als Eingangswerte für 
numerische Berechnungen, einem notwendigen Bestandteil der Modellkalibrierung am Beispiel der im 
Vorfeld der Schleusenneubauten „Dörverden“ und „Minden“ durchgeführten 
Bodenerkundungsmaßnahmen. Die Anwendung inverser Methoden zur Identifizierung von 
Modellparametern ist vor allem in der Strömungsmechanik, der Schadensanalyse und in der 
Strukturdynamik verbreitet. Die Angewandte Mathematik stellt dabei unterschiedlichste  
Optimierungsalgorithmen wie z.B. evolutionäre Methoden, „Partikelschwarm Optimierung“ (PSO), oder 
Gradientenverfahren zur Verfügung. Nach der Vorstellung der prinzipiellen Herangehensweise werden 
zwei geotechnische Probleme behandelt: Die Analyse von Ankerzugversuchen im Rahmen des 
Schleusenneubauprojektes in Dörverden, sowie die gekoppelte Auswertung von Labor- (Einaxial-, 
Triaxial-) und Feldversuchen (Bohrlochaufweitungsversuche) im Rahmen des Schleusenneubauprojektes 
„Minden“. Für das letztere Projekt wurde hierbei das am besten geeignete Materialmodellgesetz zur 
Beschreibung des Festgesteins ermittelt. Abschließend wird die Anwendbarkeit der vorgeschlagenen 
Strategien zur inversen Modellierung diskutiert. 
1. Motivation 
Bezug nehmend auf die aktuelle Fassung der europäischen geotechnischen Normung (EC7) gibt es eine 
steigende Nachfrage für die Anwendbarkeit moderner numerischer Methoden bei geotechnischen 
Randwertproblemen. Zusätzlich wird zur „klassischen“ Abschätzung der Stabilität die Notwendigkeit der 
Gebrauchstauglichkeitsanalyse definiert. Dies erfordert ein tiefergehendes Verständnis des nichtlinearen 
Bodenverhaltens, sowohl bezüglich der Kompressibilität als auch der Festigkeit. Vorhandene 
kommerzielle Finite Elemente (FE) Programme stellen viele unterschiedliche Materialmodelle zur 
Verfügung. Deren Wahl wird dem Benutzer und seiner bodenmechanischen Kenntnis überlassen. Diese 
Modelle reichen von der sehr einfachen (linear elastischen) zu hoch komplexen Formulierungen 
(Berücksichtigung von Hardening-, Softening-, oder Anisotropieeffekten). Der erfolgreiche Einsatz dieser 
numerischen Werkzeuge erfordert Kompetenz in der Anwendung der FE- Programme und ein fundiertes 
Wissen und Erfahrung mit komplexen Materialgesetzen.  
VAROCON entwickelte im Rahmen eines vom BMBF geförderten Ausgründungsprojektes an der 
Bauhaus-Universität Weimar eine Optimierungsumgebung zur automatisierten Kalibrierung von FE- 
Modellen an geotechnischen Labor- und Feldversuchen mit Hilfe von inversen Methoden.  
Im Rahmen der Projekte „Neubau Schleuse Dörverden“ und „Neubau Schleuse Minden“ wurde 
VAROCON mit der Auswertung und Beurteilung von bodenmechanischen Labor- und Feldversuchen 
beauftragt. Die Auswertung erfolgte unter Verwendung von inversen Methoden (Sensitivitätsanalysen 
und Optimierungsverfahren) mit Hilfe einer von VAROCON entwickelten Software VARO²PT und dem 
FE-Programm PLAXIS. VARO²PT ermöglicht es, Labor- und Feldversuche mit Hilfe von inversen 
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Methoden direkt am numerischen Modell mit dem zugrunde liegenden Stoffgesetz auszuwerten. Durch 
die gekoppelte Auswertung mehrerer Labor- und Feldversuche zum gleichen Material kann die Qualität 
der ermittelten Materialmodellparameter verbessert werden. In diesem Beitrag wird gezeigt, dass 
Sensitivitätsanalysen und inverse Methoden geeignet sind, den Bereich gültiger Modellparameter 
einzuschränken, invers ermittelbare Modellparameter festzustellen sowie sensitive Bereiche für 
Bauüberwachungsmessungen zu bestimmen. 
2. Bestimmung von Modellparametern mit der Hilfe von inversen Methoden 
Die Identifikation von Initialzuständen im Sinne von Materialmodellparametern ist eine der 
Hauptproblematiken im Ingenieurwesen, denn die Qualität von numerischen Modellen steht und fällt mit 
der Qualität der initialen Material- und Geometriemodellparameter. Eine Vielzahl der 
Materialmodellparameter kann für einfache (lineare) Materialmodelle aus Labor- und Feldversuchen 
direkt ermittelt werden. Mit zunehmender Komplexität des Materialmodells steigt der Aufwand, diese 
Modellparameter direkt zu bestimmen. Vielmehr müssen sie in Abhängigkeit voneinander oder aus 
mehreren Versuchen simultan ermittelt werden. Dabei ist es wichtig, Korrelationen einzelner 
Modellparameter auszuschließen und deren Sensitivität auf die Systemantwort zu  berücksichtigen. Die 
Mathematik stellt mit Korrelations-, Sensitivitäts- und Optimierungsanalysen validierte Algorithmen zur 
Identifikation und Kalibrierung von numerischen Modellen zur Verfügung. Im folgenden Abschnitt 
werden Hilfsmittel und Strategien vorgestellt, Initialzustände mit Hilfe von inversen Verfahren zu 
identifizieren. 
2.1. KONZEPT 
Werden FE-Codes zur Identifizierung von Modellparametern im Rahmen einer Rückrechnung aus 
(experimentellen) Messungen verwendet, wird folgende Vorgehensweise vorgeschlagen:  
1. Sichtung und Analyse vorhandener Datensätze aus Labor- und Feldversuchen und Definition des 
Problems,  
2. Ermittlung der nicht vorab direkt bestimmbaren Materialmodellparameter  
3. Bewertung der Datensätze und Konstruktion der Zielfunktion: Die Konstruktion der Zielfunktion 
ist ein wesentlicher Arbeitsschritt im Zuge einer Modellkalibrierung. Die Anzahl und Art der 
implementierten Datensätze aus Labor- und Feldversuchen hat wesentlichen Einfluss auf die 
Eindeutigkeit der Lösung (=kalibriertes Simulationsmodell). Der Einfluss unpräziser Datensätze 
(z.B. aufgrund großer Messfehler) kann mit Hilfe von Wichtungsfaktoren reguliert werden. Eine 
Eindeutigkeit der Lösung für ausgewählte Stützpunkte (Messpunkte im Feld – Punkte im 
Simulationsmodell) verlangt nicht zwangsläufig eine Eindeutigkeit der Lösung für das gesamte 
Simulationsmodell. 
4. Reduzierung der Materialmodellparameter mit Hilfe von Sensitivitäts- und Korrelationsanalysen: 
Für eine erfolgreiche und eindeutige Modellkalibrierung sollten die zu ermittelnden 
Materialmodellparameter auf eine überschaubare Anzahl ermittelbarer Parameter reduziert 
werden. Die Ermittelbarkeit wird mit Hilfe von Sensitivitätsanalysen und Korrelationsanalysen 
festgestellt. Auswahl des Materialmodells: Prinzipiell kann jedes Materialmodell an Labor- und 
Feldversuchen kalibriert werden. Die Qualität des Ergebnisses ist von der Wahl des 
Materialmodells, aber auch der gewählten geometrischen Rand- und Initialbedingungen 
abhängig.  
5. Überprüfung der Oberflächenbeschaffenheit der Zielfunktion und Wahl des 
Optimierungsalgorithmus: Die Oberfläche der Zielfunktion lässt sich visuell nur für zwei, 
maximal drei Dimensionen bewerten. Die Reduzierung der zu ermittelnden Parameter 
(=Dimensionsanzahl) auf jeweils zwei unabhängige Größen und die Ermittlung zufällig 
gewählter Stützpunkte (Monte Carlo Simulation, Latin Hypercube Sampling (McKay et al. 
1979)) erlaubt eine erste Bewertung der Oberflächenbeschaffenheit. Auf einer „glatten“ 
Oberfläche können dann in einem ersten Optimierungsschritt auch Gradienten- (beispielsweise 
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ableitungsreduzierte Verfahren) oder nichtlineare Simplex- Verfahren zur Bestimmung eines 
Minimums verwendet werden. Eine „raue“ Oberfläche mit mehreren zu erwartenden lokalen 
Minima erfordert den Einsatz von evolutionären- oder Partikelschwarmalgorithmen.  
6. Generierung von Startwerten: Die Generierung von guten Startwerten oder Parametergrenzen ist 
für eine erfolgreiche und physikalisch sinnvolle Parameteridentifikation unerlässlich. Speziell 
lokale Verfahren suchen in der Umgebung der Startwerte nach Optima. Die Nähe zu den 
Startwerten ist hierbei ein Auswahlkriterium für eine eindeutige Lösung. Werden Verfahren ohne 
„a priori“ Informationen gestartet, so bedeutet ein kleiner Zielfunktionswert nicht 
notwendigerweise das Auffinden von physikalisch vertretbaren Parametern. In dieser Arbeit hat 
sich gezeigt, dass die Erfahrung des Ingenieurs zur Generierung von Startwerten oder deren 
wahrscheinliche Bereiche unerlässlich ist. Es wurde ebenfalls festgestellt, dass als Startwerte für 
eine inverse Bestimmung klassisch ermittelte Modellparameter aus dem Labor sehr gut geeignet 
sind. 
7. Start des Optimierungsverfahrens: Im letzten Schritt erfolgt die automatisierte Modellkalibrierung 
in vorgegebenen Modellparametergrenzen mit vorher festzusetzenden Abbruchs- oder Erfolgs-
Kriterien (Zimmerer 2009) 
2.2. SENSITIVITÄTSANALYSE 
Die Sensitivitätsanalyse ist eine Analyseform für komplexe physikalische Systeme und Probleme, bei 
welcher der Einfluss ausgewählter Materialmodell oder Geometriemodellparameter xk auf die „Antwort“ 
q(xk) (im Sinne von Ergebnisgröße) des numerischen Modells ermittelt wird. Die „Antwort“ des 
numerischen Modells ist das Ergebnis der zu berechnenden Größe wie z.B. eine Verschiebung/ 
Deformation oder der Spannungszustand in ausgewählten Punkten. 
Die Analyse kann mathematisch durch das Analysieren von Modellgleichungen erfolgen oder auch 
durch die (iterative) Variation einzelner Eingabeparameter und der Analyse der Systemantwort (z.B. 
Verschiebung/ Deformation/ Spannungszustand). Die iterative Variation einzelner Eingabeparameter 
erfolgt durch die Berechnung von Gradienten ∇ q(xk) zu einem bestimmten Material- und /oder 
Geometriemodellvektor xk ∈  Xk. Die Gradienten werden diskret durch finite Differenzen approximiert. 
Dabei wird jeweils unter sonst gleichen Bedingungen ein Parameter xkj – oder bei Koppelung mehrerer 
Parameter auch mehrere gemeinsam – verändert und dessen Einfluss auf bestimmte Ergebnisgrößen 
qi(xk) untersucht. 
Die errechnete Parameterempfindlichkeit ist stark von der Position des Parametervektors xk ∈  Xk 
und der Ergebnisgröße qi abhängig, auf welchen er sich bezieht. 
Bei Anwendungen in der Geotechnik werden mit Hilfe der Sensitivitätsanalyse folgende Fragen 
beantwortet:  
• Größe und Art des Einflusses von Modellparametern auf ausgewählte Eigenschaften in 
neuralgischen Modellbereichen, 
• welche Modellparameter können mit den zu Grunde liegenden Feld- und/oder Labor- 
Messungen identifiziert werden,  
• Hilfe bei der Erstellung von Feld- und/oder Labor- und/oder 
Baustellenüberwachungsprogrammen (wo und was muss im Labor/Feld gemessen werden, 
damit numerische Modelle basierend auf diesen Messungen kalibriert werden können - siehe 
hierzu auch (Bandemer1994, Schanz 2007).  
Die skalierte Sensitivität (SS) gibt die Größe der Modellantwort im i-ten Beobachtungspunkt (Messung) 
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Es wird empfohlen das Intervall des Differenzenquotienten innerhalb vorher festzulegende 
Modellparametergrenzen mit  
( ) jjjj pxkxkxk minmax −=Δ  (3) 
und 1.001.0 K=jp  zu bestimmen.  
Der Wichtungsfaktor ri bezieht sich auf die i-te Messung und kann aus einer statistischen Analyse der 
Messdaten gewonnen werden (wie z.B. Varianz oder Standardabweichung).  
Während sich die skalierte Sensitivität nur auf einen lokalen Messpunkt bezieht, berechnet die 
„zusammengefasste“ (engl. „composite“) skalierte Sensitivität die Sensitivität bezüglich aller Messreihen 












1  (4) 
Parameter xk, für welche die „zusammengefasste skalierte Sensitivität CSS“ kleine Werte ergibt 
(geringer Einfluss auf das Modellverhalten in den ausgewählten Punkten), lassen sich schlecht 
identifizieren. Die Normierung der „zusammengefassten skalierten Sensitivität“ führt zu 
)max(CSS
CSS j
j =γ  (5) 
Untersuchungen von (Zhang 2003,Finno 2005,Calvello 2004) zeigten eine schlechte Identifizierbarkeit 
von Modellparametern mit einem zugehörigen 001.0≤γ . 
2.3. DEFINITIONEN DER ZIELFUNKTION 
Werden Messkurven ausgewertet, setzt sich die Zielfunktion F üblicherweise aus den Differenzen 
zwischen „Beobachtungen“ measif ,  und „numerischen Ergebnissen“ ( )calcni xkxkf ,...,1 zusammen. Die 
Differenz in jedem Beobachtungspunkt berechnet sich aus 
( ) .,...,)( 1, calcnimeasii xkxkfff −=xk  (6) 
Da eine Beobachtung measif , meist mehr als eine Messung enthält, werden die Differenzwerte aus 
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berechnet werden. Eine Normierung des Quadratfehlers 2if mit den Messungen 
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,measif in jedem einzelnen 
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Die Normierung des Quadratfehlers 2if mit dem Mittelwert aller Messungen ∑ =nj measjn f1 2,1 zum 
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Die Berücksichtigung mehrerer Messungen – also mehrerer Messreihen oder mehreren Einzelmessungen 















jr . (11) 
Dabei ist  
j=1,…,m Nummer /Anzahl der Messreihen, 
i=1,…,n Nummer /Anzahl der Abweichungen fi, meas in jeder Messreihe 
ri: Wichtungsfaktor für jeden einzelnen Messpunkt i 
rj: Wichtungsfaktor für jede Messreihe j 
Der Wichtungsfaktor ri gestattet die Eliminierung (ri=0), Vernachlässigung ( 10 <≤ ir ) oder besondere 
Berücksichtigung ( 1>ir ) einzelner Messpunkte innerhalb einer Messreihe j, der Wichtungsfaktor rj 
ermöglicht die Regulierung des Einflusses zwischen verschiedenen Messreihen. Prinzipiell kann die 
Zielfunktion beliebige Formen annehmen, abhängig vom jeweilig zu erfüllenden Zweck (siehe auch 
Zimmerer et al. 2006). Eine effektive gezielte Wichtung einzelner Messwerte kann in allen 
Zielfunktionen erfolgen (Zimmerer 2009). 
2.4. LOKALE UND GLOBALE SUCHALGORITHMEN 
Das Gebiet der Optimierung in der angewandten Mathematik beschäftigt sich damit, optimale Parameter 
eines – meist komplexen – Systems zu finden. In Benker (2003) wird für die Aufgaben der 
mathematischen Optimierung folgende allgemeine Struktur vorgegeben: 
• Das meist als Zielfunktion bezeichnete Optimierungskriterium wird durch eine mathematische 
Funktion bzw. Funktional abgebildet. Diese Zielfunktion ist zu minimieren (finden des 
kleinsten Wertes der Funktion) 
)(*)( xkxk FF ≤  für alle Xkxk ∈  (14) 
oder zu maximieren (finden des größten Wertes der Funktion) 
)(*)( xkxk FF ≥  für alle Xkxk ∈ . (15) 
 
• Dabei bezeichnet xk einen Vektor, welcher später durch zu optimierende Material- und/oder 
Geometriemodellparameter besetzt wird und Xk den zu untersuchenden Vektorraum 
(Material- und/oder Geometriemodellparameterraum). 
Von optimieren bzw. der Bestimmung des Optimums oder Extremums wird gesprochen, wenn nur der 
Sachverhalt ausgedrückt und nicht zwischen Minimum und Maximum unterschieden wird. 
Ferner sind Beschränkungen für die auftretenden Variablen zu berücksichtigen. Diese werden als 
Nebenbedingung bezeichnet und werden mathematisch durch Gleichungen und Ungleichungen 
dargestellt. 
Die Topologie der Zielfunktion weist je nach Problemstellung mehrere „Täler“ (Minima) oder 
„Berge“ (Maxima) auf. Deren Anzahl und Position ist vor der Berechnung unbekannt. Ist nur das 
Auffinden eines lokalen Extremums von Interesse, bzw. existiert nur ein Minimum oder Maximum wird 
dies als lokale Optimierung bezeichnet und es können zur Lösung lokale Suchalgorithmen verwendet 
werden (z.B. Gradientenverfahren, Newtonverfahren, Quasi Newtonverfahren, Simplexverfahren nach 
Nelder und Mead (1965)). Besteht die Aufgabe darin, das absolute Minimum oder Maximum zu finden, 
spricht man von globaler Optimierung (evolutionäre Algorithmen und Partikelschwarmoptimierung 
(Kennedy und Eberhard 1995)).  
Beide Aufgaben sind unterschiedlich komplex: Für die lokale Optimierung gibt es zahlreiche 
Methoden, welche meist (abhängig von der Zielfunktionstopologie mehr oder weniger schnell) mit großer 
Sicherheit zum Ziel führen. Bei der globalen Optimierung hängt die Lösbarkeit der Aufgabe sowohl von 
der Zielfunktionstopologie, als auch von der zur Verfügung gestellten Rechenleistung ab. Evolutionäre 
und populationsbasierte Optimierungsverfahren lassen sich aber schnell implementieren und haben sich 
 
3. Workshop des DGGT Arbeitskreises 1.6 Numerik in der Geotechnik 




bei der Suche globaler Minima (u.a. in Schanz 2006, Zimmerer 2006) bewährt. Sie sind jedoch durch die 
notwendige hohe Anzahl an Funktionsaufrufen sehr rechenintensiv und daher langsam. Die einzelnen 
Berechnungen innerhalb eines Iterationsschrittes können unabhängig voneinander ausgeführt werden. Mit 
der zunehmenden Entwicklung der Rechentechnik in Richtung der Mehrkernprozessoren oder durch 
verteiltes Rechnen auf mehreren Rechnern kann dann die Rechenzeit dieser Optimierungsverfahren 
reduziert werden (Zimmerer 2009). 
3. Parameteroptimierung auf der Grundlage ausgewählter Labor- und Feldversuche  
3.1. BEISPIEL NEUBAU SCHLEUSE DÖRVERDEN 
3.1.1. Motivation 
Zwischen Bremerhaven und Minden stellt die Weser die Nord-Süd-Verbindung im deutschen 
Wasserstraßennetz dar und schließt die Seehäfen Bremen, Bremerhaven und Wilhelmshaven an das 
Binnenwasserstraßennetz an. Um eine ganzjährige Befahrbarkeit zu gewährleisten wird die Mittelweser 
mit einer Abladetiefe von 2,50 m angepasst (Herten & Schwab, 2009). 
Die 1910 erbaute und 1912 in Betrieb genommene existierende Schleusenanlage Dörverden liegt an 
der Mittelweser im Schleusenkanal bei km 2,000. Sie besteht aus der großen Schleppzugschleuse und 
einer 1938 in Betrieb genommenen zusätzlichen kleinen Schleuse. Im Zuge des Ausbaus der Mittelweser 
kann die Schleuse Dörverden den gestiegenen Anforderungen des Schiffsverkehrs nicht mehr gerecht 
werden. Der bauliche Zustand der vorhandenen Schleusenanlagen erfordert zudem den Ersatz durch einen 
Neubau. 
Die neue Schleuse erhält eine Nutzlänge von 139,00 m, eine Fallhöhe von 4,60 m beim Normalstau , 
eine Drempeltiefe von 4,00 m und eine Kammerbreite von 12,50 m. 
3.1.2. Geologische Situation und Erkundungsprogramm 
Zur Erkundung des Untergrundes im Bereich der neuen Schleuse Dörverden wurden 
Rammkernbohrungen und Drucksondierungen durchgeführt. Als Baugrund stehen hauptsächlich zwei 
nichtbindige Bodenschichten an, die durch eine bindige Zwischenschicht getrennt sind (Abb. 1). 
Die Auffüllung besteht aus tonigem Schluff mit Sandzwischenschichten und besitzt eine weiche bis 
steife Konsistenz (Spitzenwiderstand der Drucksonde qs von 0 MN/m2 bis 6 MN/m2). Die obere 
Sandschicht besteht aus Mittelsand teilweise fein- bis mittelkiesig (von ca. NN +10 m bis ca. NN - 1 m). 
Die Schicht ist dicht bis sehr dicht gelagert (qs von 4 MN/m2 bis 25 MN/m2, bereichsweise auch bis 30 
MN/m2). In der oberen Sandschicht gibt es örtlich zwei kiesige Bereiche, die sehr dicht gelagert sind 
(qs von 30 MN/m2 bis 45 MN/m2).  
 
 
Abbildung 1: Vereinfachtes Schichtenprofil des Baugrunds  
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Von etwa NN + 1 m bis zu ca. NN - 3,50 m im Oberwasserbereich bzw. von etwa NN - 1 m bis zu ca. 
NN - 4 m im Unterwasserbereich wurde eine bindige Zwischenschicht mit geringer Festigkeit (qs von 
2 MN/m2 bis 15 MN/m2) erbohrt. Kornanalytisch handelt es sich um eine variable Mischung aus 
schluffigem Ton und kiesigem Sand mit eingelagerten Steinen. Der Ton hat eine weiche Konsistenz (IC 
= 0,6). Ab ca. NN - 1.50 m wurden engstufte Feinsande, mittelsandig mit großer bis sehr großer 
Festigkeit (qs von 12 MN/m² bis über 50 MN/m²) erbohrt. Die rundkantigen Sandkörner besitzen eine 
gedrungene Form. 
Vor dem Bau der Schleuse wurden Ankerzugversuche im Gebiet des künftigen Gründungsbereichs 
der Schleuse angeordnet. Zusätzlich wurden diese Versuche numerisch  mit PLAXIS und dem 
Stoffgesetzes „Hardening Soil mit Small Strain Stiffness (HS-Small)“ nachgebildet. Die Kalibrierung der 
numerischen Modelle sollten sowohl die Möglichkeiten einer inversen Modellkalibrierung ausloten, als 
auch Aufschluss über das Verhalten einzelner Modellparameter des Stoffgesetzes am gegebenen 
Randwertproblem geben. Diesbezüglich wurden Sensitivitätsanalysen, die Kalibrierung eines 
synthetischen Ankerzugversuchs sowie die Kalibrierung der im Feld durchgeführten Ankerzugversuche 
und deren jeweiliger numerischer Modelle durchgeführt. 
3.1.3. Numerisches Modell 
Die vertikalen Ankerzugversuche wurden axialsymmetrisch unter Verwendung von 15-Knotenelementen 
modelliert. Um die Ankerzugversuche möglichst realitätsnah abzubilden, wurden die Versuche inklusive 
Bohrloch- und Verpresskörperherstellung in einer „updated mesh“ Berechnung modelliert (siehe auch 
Abb. 3). 
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Das Anker-Zugseil wird vom Verpresskörper eingeschlossen, um den Verpresskörper wurde ein 
Interface modelliert, die Kraft F wirkt am oberen Ende des Zugseils. Statt der Verwendung eines „Node 
to node Anchor“-Elements wurde das Zugseil aus Volumenelementen modelliert. Für eine Kalibrierung 
der Modellparameter wurden die Schichten „Unterer Sand 2“ und „Unterer Sand 1“ gekoppelt behandelt. 
Die Referenzmodellparameter wurden aus „Unterer Sand 2“ entnommen. Die initialen Modellparameter 
wurden in Tabelle 1 zusammengefasst. 
3.1.4. Sensitivitätsanalyse 
Jeweils vor und nach der Modellkalibrierung wurde eine Sensitivitätsanalyse am numerischen Modell 
bezüglich der zu untersuchenden Modellparameter im gegebenen Beobachtungspunkt durchgeführt. 
Folgende Modellparameter der FE-Modelle „Anker 5m“ - Schichten „Unterer Sand 1“, „Unterer Sand 2“ 
und „Anker 9m“ - Schicht „Unterer Sand 1“ wurden auf Sensitivität bezüglich der vertikalen 
Verschiebung am Verpresskörperkopf untersucht: Kohäsion cref , Ödometersteifigkeit refoedE , Schubmodul 
refG  (korreliert mit 
ref
urE ), Exponent aus Steifigkeitsbeziehung m, initialer Schubmodul 0G , HS-Small-
Parameter 07γ , der Reibungswinkel ϕ  und der Dilatanzwinkel ψ . Der Steifigkeitsparameter aus dem 
Triaxialversuch refE50 wurde mit der Oedometersteifigkeit 
refE50 = 
ref
oedE  gekoppelt. 
Auch wenn die Sensitivitätsanalyse jeweils nur im unmittelbaren Bereich der aktuell gewählten 
Modellparameter gilt, zeigen sich deutliche Unterschiede zwischen den beiden numerischen Modellen 
(Anker 9m und Anker 5m): die Verpresskörperlänge im numerischen Modell beeinflusst maßgeblich die 
Einflussgröße der ausgewählten Modellparameter. Eine Sensitivitätsanalyse nach der Kalibrierung des 
„Anker 9m“ Modells konnte auf Grund numerischer Instabilitäten in dem ermittelten 
Modellparameterbereich nicht erfolgreich durchgeführt werden.  
 
Abbildung 3: Numerisches Modell (PLAXIS) des 5m Ankers 
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3.1.5. Ergebnisse der Inversen Kalibrierung  
Die Ermittlung der Modellparameter erfolgte mit Hilfe des Partikelschwarmalgorithmus. Dieses 
robuste Verfahren hat sich bei der Untersuchung komplexer geotechnischer Fragestellungen bewährt. Für 
den Partikelschwarmalgorithmus (s.o.) wurden 16 Partikel bei 7 zu optimierenden Parametern und 350 




Tabelle 1: Modellparameter Anker (5m) 
 
OS: Oberer Sand 
ZS: Zwischenschicht 
 
Abbildung 4: Sensitivitätsanalyse der Anker mit den Verpressköperlängen 5m und 9m 
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Abbildung 5: Optimierungsergebnis Anker 5m -Kraft (Punkt B)-Verformungs (Punkt A) –Linie 
 
Tabelle 3: Ergebnisse der Optimierung (vor Korrektur 
von m) 
Tabelle 4: Ergebnisse der Optimierung (nach der 
Korrektur von m) 
 
 
Da um den Verpresskörper herum ein Interface modelliert wurde, sollten bei diesem 
Randwertproblem hauptsächlich Scherparameter (Reibungswinkelϕ ) mobilisiert werden. Die „optimalen 
Werte“ ergeben für den Exponenten m aus der Steifigkeitsbeziehung einen für Sand ungewöhnlichen 
Wert von 0,01 (Tabelle 3). Daher wurden die Werte nachträglich korrigiert und der Parametervektor mit 
einem Exponenten m>0,4 und dem dazugehörigen kleinstmöglichen Wert der Zielfunktion aus dem 
Optimierungsverlauf entnommen. Die Werte wurden in Tabelle 4 aufgeführt. 
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3.2. BEISPIEL NEUBAU SCHLEUSE MINDEN 
3.2.1. Motivation 
Da die am Wasserstraßenkreuz Minden vorhandenen Schleusenbauwerke in absehbarer Zeit ihre 
technische Nutzungsdauer erreichen und sie mit ihren Abmessungen den zukünftigen Anforderungen der 
modernen Großmotorschiffe und Schubverbände bis 139 m nicht mehr gerecht wird, ist ein 
Schleusenneubau neben der 1914 errichteten Schachtschleuse geplant. Der Achsabstand zwischen den 
beiden Schleusen beträgt 52 m. Die neue Schleuse hat eine Nutzlänge von 139,00 m, eine Fallhöhe von 
13,30 m bei normalen Betriebswasserständen, eine Drempeltiefe von 4,00 m und eine Kammerbreite von 
12,50 m (Kauther, Herten, 2005).  
 
3.2.2. Geologische Situation und Erkundungsprogramm 
Der Baugrund im Bereich der geplanten Schleusenanlage kann vereinfacht in drei Schichten unterteilt 
werden. Direkt unter der Geländeoberkante stehen in einer Schichtmächtigkeit bis zu 12 m Auffüllungen 
aus der Zeit des Baus der Schachtschleuse und des Oberen Vorhafens an. Unter den Auffüllungen stehen 
bereichsweise Auelehmschichten in geringer Schichtdicke und quartäre Sande und Kiese in einer großen 
Festigkeit in einer Schichtmächtigkeit bis zu 3,5 m an. Diese Schicht wird unterlagert von einer 
Tonsteinschicht, die bis zur Endteufe der Baugrundaufschlüsse reicht. Die Grundwasserverhältnisse 
werden von dem Steilhang westlich der Schleuse und von dem Wasserstand der  Weser beeinflusst. 
Zur Kalibrierung der Stoffgesetzparameter stehen die Ergebnisse der Baugrundansprache, der 
Laborversuche und der in-situ-Versuche zur Verfügung. In-situ wurden 9 Bohrlochaufweitungsversuche 
durchgeführt. Weiter können die Ergebnisse eines Großscherversuchs, der in der Nähe des Baufeldes 
ausgeführt wurde, verwendet werden. Im Labor wurden 112 einaxiale Druckversuche, 7 Triaxialversuche, 
13 direkte Scherversuche und 14 Spaltzugversuche ausgeführt. Mittels der geologischen Ansprache 
konnte der Rock Mass Rating-Wert nach Bieniawski (RMR-Wert) für den unverwitterten Tonstein mit 
„45 bestimmt werden, für den mechanisch entfestigten Tonstein im Verwitterungsprofil wurde ein Wert 
von „28“ ermittelt. Für die Ermittlung des RMR-Wertes werden der Rock Quality Designation Index 
(RQD-Wert) nach Deere (1963), der Trennflächenabstand, die Einaxiale Druckfestigkeit, und die 
Randbedingungen für das Kluftwasser berücksichtigt. Der Mittelwert der einaxialen Druckversuche 
wurde in vertikaler Richtung zu σci = 7700 kN/m², in horizontaler Richtung zu σci = 9200 kN/m² 
Abbildung 6: Numerisches Modell der Baugrube und Lage der Dilatometerversuche 
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bestimmt. In den Spaltzugversuchen wurde eine mittlere Zugfestigkeit des Gesteins mit 1200 kN/m² 
ermittelt. 
Der Baugrubenverbau besteht auf der westlichen Seite aus einer überschnittenen und rückverankerten 
Bohrpfahlwand mit Primärpfählen aus Einkornbeton. Auf der Ostseite der Baugrube ist mit Ausnahme 
des ausgesteiften Einlaufbereichs eine frei geböschte Baugrube geplant. Die beiden senkrecht zur 
Hauptbaugrube abzweigenden Baugruben für die Sparbeckenzulaufbauwerke besitzen ebenfalls 
geböschte Wände. Die Böschungsneigung beträgt im anstehenden Festgestein von der Baugrubensohle 
auf  NN + 28 m bis NN + 36 m 70°. Oberhalb von NN + 36 m wird die Böschung in einer Neigung von 
1:1,25 im Festgestein und 1:1,5 im Lockergestein ausgeführt. Die maximale Höhe der frei geböschten 
Baugrube beträgt 14 m. 
Zielstellung der Optimierung ist die Ermittlung konsistenter Parametersets für drei vorgegebene im 
FE-Programm PLAXIS angewendeten Stoffgesetze (Hardening Soil, Rock Jointed Modell, Hoek-Brown 
(als beta-Version)) und eine Wertung hinsichtlich ihrer Eignung. Durch eine Sensitivitätsanalyse sollen, 
angewandt auf das numerische Modell für die Böschung, Aussagen hinsichtlich der Änderung der 
Verformung bzw. der Verformungsraten ausgewählter Punkte an der Böschung erarbeitet werden.  
3.2.3. Numerisches Modell der Baugrube und Lage der Dilatometerversuche 
Da hier ausschließlich die Baugrubenböschung untersucht wird, wurde die Geometrie im numerischen 
Modell nur bis zur Mitte der Baugrube erfasst. Linksseitig erstreckt sich das numerische Modell bis zur 
geplanten Dichtwand in ca. 90m Entfernung. Die Simulation des geplanten Baugrubenaushubs erfolgt für 
die Standsicherheitsberechnung sowohl für den Normalwasserstand der Weser (bei 37m NN) als auch für 
den Höchstwasserstand (HHQ=42,36m NN). 
Die oberen Schichten ab 37m NN (Sande und Kiese bis 39m NN, Auffüllung bis OKG) wurden mit 
dem HS-Small Modell simuliert. Der Tonstein wurde entsprechend der Vorgabe mit den Varianten HS-
Small, und Hoek Brown Modell modelliert.  
Die Schichtgrenzen entsprechen den Tiefen, in welchen Dilatometerversuche durchgeführt wurden. 
Die Materialmodellparameter der modellierten Schichten werden aus den Werten an den Schichtgrenzen 
interpoliert. Auf eine Extrapolation wurde verzichtet, nach unten wurden die Materialmodellparameter 
des tiefsten kalibrierten Dilatometerversuchs angenommen. Die Positionen der Dilatometerversuche sind 
in Bild 6 angegeben. 
3.2.4. Labor- und Feldversuche 
Die zur Verfügung gestellten Triaxial- und Einaxial- und Dilatometerversuche wurden jeweils getrennt 
voneinander manuell als auch gekoppelt betrachtet ausgewertet. Zusätzlich flossen die aus 
Rahmenscherversuchen ermittelten Scherparameter mit in die Interpretation der Einaxial-, Triaxial und 
Dilatometerversuche mit ein.  
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Da die Randbedingungen der Labor- und Feldversuche sehr verschieden sind – zur Durchführung der 
Triaxial- und Einaxialversuche wurden nur ungestörte (Gesteins)Proben verwendet, im Feld wird das 
Gebirge einschließlich bereichsweise vorhandener Verwitterungsspuren getestet – ist eine gekoppelte 
Betrachtung, bzw. eine simultane Auswertung aller Versuche nur eingeschränkt möglich. Hier wurde so 
vorgegangen, dass mit Hilfe der aus dem Labor gewonnenen (sicheren) Parameter die Anzahl der invers 
zu bestimmenden Modellparameter aus den Dilatometerversuchen reduziert wurde. Die Auswertung 
erfolgte sowohl für das HS-Small als auch für das Hoek Brown und das Jointed Rock Modell.  
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Abbildung 7: Einaxiale Druckversuche (quer (Q) und parallel (I) zur Klüftung)  und Triaxialversuche an Tonstein 
 
 
Abbildung 8: Numerisches Modell des Dilatometerversuchs 
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Im ersten Fall erfolgte die Auswertung aller Laborversuche simultan mit Hilfe des 
Integrationspunktprogramms Plaxis Virtual Lab. Für das Hoek Brown und das Jointed Rock Modell 
konnten die Materialmodellparameter manuell ermittelt werden.  
Das numerische Modell des Dilatometerversuchs wurde axialsymmetrisch implementiert, ab 3 m 
oberhalb des Lasteintragungszentrums A-A wurde die Last aus Überlagerung durch eine Ersatzlast 
(Linienlast B-B) simuliert. So kann für alle Dilatometerversuche das gleiche numerische Modell 
verwendet werden, nur die Ersatzlast (Linienlast B-B) muss entsprechend angepasst werden. Die Werte 
für diese Linienlast sind in Abb. 8 angegeben. Alle Dilatometerversuche wurden unterhalb des 
Grundwasserspiegels drainiert simuliert. Die Dilatometerversuche wurden mit verschiedenen Laststufen 
gefahren. Die Werte der Lastschritte sind ebenfalls in Abb. 8 angegeben.  
Insgesamt wurden 11 Parametersets in Kombination mit den vorgegebenen Stoffgesetzen untersucht.  
3.2.5. Stoffgesetz Jointed Rock  
Eine inverse Auswertung der Dilatometerversuche am axialsymmetrischen Modell entfiel für das 
Jointed Rock Modell. Eine Untersuchung der Dilatometerversuche am dreidimensionalen numerischen 
Modell wurde nicht durchgeführt. Eine Standsicherheitsberechnung der Baugrube mit Steifigkeiten aus 
der Hoek Brown Modellkalibrierung (siehe 3.2.7) sowie Scherparametern aus den Laborversuchen (Peak 
und Restscherfestigkeiten) führte zu unbefriedigenden Ergebnissen (unrealistisch hohe 
Standsicherheiten). Aufgrund der guten Kalibrierungen, sowohl mit dem HS-Small als auch mit dem 
Hoek Brown Modell wurde von weiteren Untersuchungen zu diesem Stoffgesetz abgesehen. 
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3.2.6. Stoffgesetz HS-Small 
Eine Auswertung der Triaxialversuche mit aus dem Einaxialversuchen verwendeten Querdehnzahlen 
von ν =0,11 ergab eine Triaxialsteifigkeit refE50 =250 MPa, einen Exponenten m=0.5, einen 
Reibungswinkel °= 35ϕ und c=1309. refurE  wurde mit refE5020 ermittelt. 
Zur Auswertung der Dilatometerverusche wurden die Parameter c=130 kPa, °= 4,12ϕ (aus 
Scherversuchen ermittelte Restscherfestigkeit) m=0,5, °= 0ψ und 0001.007 =γ  festgesetzt. Dem 
Optimierungsalgorithmus wurden die Parameter refurE , 0G , 
ref
oedE  und 
refE50 übergeben.  
Die Optimierung erfolgte mit Hilfe des Partikelschwarmalgorithmus. Die tiefenabhängige 
Entwicklung der invers bestimmten Modellparameter ist in Abb. 10 abgebildet. Während die simulierten 
Erstbelastungsäste des numerischen Modells mit den Messungen der Dilatometerversuche gut 
 
 
Abbildung 10: Invers ermittelte Materialmodellparameter für das HS-Small Modell – Tiefenabhängige Entwicklung 
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übereinstimmen, kann die Simulation der Ent- und Wiederbelastungsäste in diesem Modell nicht 
befriedigen. Aus Abb. 10 ist ein nichtlinearer Zusammenhang zwischen den optimierten 
Modellparametern und der Tiefe erkennbar. Das Ziel mit Hilfe der HS-Small Parameter 0G  und 07γ  
einen gültigen Modellparametersatz für die vollständige Versuchsspur aller Dilatometerversuche zu 
bestimmen, konnte nicht realisiert werden. Weitergehende Untersuchungen, die z.B. auch eine Variation 
der Scherparameter umfassen, wurden hier nicht durchgeführt.   
3.2.7. Stoffgesetz Hoek Brown 
Die Auswertung der Einaxial- und Triaxialversuche konnte für das Hoek Brown Modell manuell 
erfolgen. Mit dem aus den Einaxialen Druckversuchen ermittelten Mittelwert 7.7=ciσ MPa (senkrecht 
zur Schichtung), einem Wert 0.5=im , einem festgesetzten „Disturbance Factor“ D = 0.2 wurden dem 
Optimierungsverfahren der geologische Festigkeitsindex GSI (Geological Strength Index) und der 





Abbildung 11: Dilatometerversuche und optimierte Ergebnisse (Hoek Brown Modell) 
 
 
3. Workshop des DGGT Arbeitskreises 1.6 Numerik in der Geotechnik 





Die Simulation der Dilatometerversuche mit den optimierten Materialmodellparametern ist in Abb. 11 
abgebildet. Sowohl die simulierten Erst-, als auch die Ent- und Wiederbelastungen stimmten gut mit den 
im Feld gemessen Werten überein. Das Hoek-Brown Modell ist gut geeignet, Dilatometerversuche im 
Tonstein nachzubilden.  
Die tiefenabhängige Entwicklung der Materialmodellparameter für das Hoek-Brown Modell ist in 
Abb. 12 dargestellt. Deutlich erkennbar ist eine nichtlineare Zunahme sowohl des Referenzschubmoduls 
refG als auch des geologische Festigkeitsindex GSI mit zunehmender Tiefe.  
Eine Standsicherheitsanalyse (ϕ -c Reduktion) des numerischen Baugrubenmodells mit den 
optimierten Materialmodellparametern des Hoek-Brown-Modells ergibt für den Fall des 100-jährigen 
Hochwassers (HHW) einen Sicherheitswert Msf von 2.3. In Abb. 13 sind die inkrementellen 
resultierenden Verschiebungen u im Versagensfall aufgetragen. 
Die Durchführung einer global über das numerische Modell gelegten Sensitivitätsanalyse erleichtert 
die Entscheidung zu möglichen Messprogrammen, wenn numerische Modelle später an Feldmessungen  
 
 




Abbildung 13: Standsicherheitsberechnung (Phi-c-Reduktion) für das Hoek-Brown Modell  
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kalibriert werden sollen. Ausschlaggebend ist hier weniger die Entscheidung zur Anbringung von 
Wegaufnehmern in besonders gefährdeten Bereichen (Bereiche in welchen große Verformungen zu 
erwarten sind und Nachbarbauten nachhaltigen Schaden nehmen könnten; diese sollten ohnehin 
angebracht werden, können aber aus Analysen zu Verformungsberechnungen abgeleitet werden) sondern 
die Lokalisation von Bereichen, in welchen bestimmte Modellparameter später am numerischen Modell 
kalibriert werden sollen. Grundlage dieser Sensitivitätsanalyse kann eine beliebige Feldgröße sein. Im 
aktuellen Fall wurde in Abb. 14 eine Sensitivitätsstudie (Materialmodellparameter ( refG der unteren 
Tonsteinschicht) zur Simulation der Baugrubenerstellung mit dem Hoek Brown Modells (Abb. 14) 
bezüglich der vertikalen Verformung uy durchgeführt. Deutlich erkennbar ist der in seiner Intensität und 
Lokalität wechselnde Einfluss des Materialmodellparameters refG auf die Systemantwort, in diesem Falle 
die vertikale Verschiebung uy. 
4. Zusammengefasste Ergebnisse 
4.1.1. Ankerzugversuch Dörverden 
Es hat sich gezeigt, dass sowohl beim Modell „Anker 5m“ als auch beim Modell „Anker 9 m“ der 
Reibungswinkel aus der (den) kalibrierten Schicht(en) — Anker 5 m: Unterer Sand 1 & 2, Anker 9 m: 
Unterer Sand 1 — großen Einfluss auf das Verhalten bezüglich der vertikalen Verformung am Kopf des 
5 m bzw. 9 m langen Verpresskörpers hat. Bei diesem Randwertproblem wird hauptsächlich der 
Reibungswinkel ϕ  aus dem zwischen Verpresskörper und umgebenden Boden modellierten Interface 
mobilisiert. Zusätzlich ergibt sich für das Modell „Anker 5m“ ein Einfluss aus dem Exponenten m der 
Schichten „Unterer Sand 1 und 2“, jedoch in einem für Sand sehr untypischen Bereich von m = 0 bis 




Abbildung 14: Sensitivität des Parameters Gref aus dem Hoek Brown Modell aus der Schicht „Tonstein ab 21 m“ bezüglich 
der vertikalen Verformung uy des numerischen Modells (PLAXIS) in unterschiedlichen Konstruktionsphasen 
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Als Problem hat sich die Stabilität des numerischen Modells herausgestellt. Die Ursache ist evtl. in der 
Komplexität des numerischen Modells zu finden. Eine weitere Vereinfachung des Modells würde die 
Modellrobustheit positiv beeinflussen.  
Die Ergebnisse der Optimierung sind wahrscheinlich nicht eindeutig. Ein numerische Experiment 
(hier nicht dargestellt) hat gezeigt, dass aufgrund der gegebenen Art der Messung (vertikale Verformung 
in Punkt A (Verpresskörperkopf) bzw. B (Ankerkopf)) nur der Reibungswinkel aus der Schicht „Unterer 
Sand 1“ (Anker 9m) sowie „Unterer Sand 1 & 2“ (Anker 5m) eindeutig identifiziert werden kann. Die 
weiteren ermittelten Modellparameter sind daher nur als „mögliche Modellparameter innerhalb 
vorgegebener Modellparametergrenzen“ zu interpretieren. Eine genauere Analyse wird jedoch spätestens 
an der Robustheit der gegebenen Modelle scheitern. Eine Vereinfachung wäre (zumindest für den Fall der 
Kalibrierung) dringend erforderlich.  
Das numerische Modell „Anker 9 m“ hat sich als deutlich instabiler im kalibrierten Modellparameter-
bereich herausgestellt. Geringe Abweichungen/ Änderungen vom/des kalibrierten Modellparameter-
vektor(s) führten zu numerischen Instabilitäten. Die Sensitivitätsanalyse konnte für die „optimierten“ 
Modellparameter nicht erfolgreich untersucht werden. In der Sensitivitätsanalyse wird unter sonst 
gleichen Bedingungen der Einfluss einzelner Materialmodellparameter untersucht, indem es diese jeweils 
geringfügig ändert. Diese geringfügigen Änderungen führten aber zum Versagen des numerischen 
Modells „Anker 9 m“ („Soil Body Collapses“). Wie sich die Modellparameterbereiche für erfolgreiche 
und nicht erfolgreiche numerische Berechnungen überschneiden, ist für die Projektion der Parameter Gref 
und ϕ  in Abb. 15 dargestellt.  
4.1.2. Labor und Feldversuche Minden 
Die ursprünglichen Erwartungen, dass alle Versuchsarten gleichzeitig numerisch kalibriert werden 
können, haben sich nicht erfüllt. Ursache hierfür sind die zu verschiedenen Randbedingungen (D aus 
Hoek Brown Modell im Einaxialen Druckversuch D = 0, im Feld D = 0,2 oder größer, ciσ = 7,7 bzw. 
9 MPa im Labor, ciσ = 2,2 MPa im Feld), unter welchen die Versuche numerisch gefahren wurden. Da im 
Labor eine positive Auslese hinsichtlich "guter“  ungestörter (Gesteins-)Proben erfolgt, fallen bestimmte 
Parameter so aus, dass sie nicht auf das Feld übertragen werden können. Als maßgebliche Grundlage für 
die Baugrundmodelle wurden deshalb die Bohrlochaufweitungsversuche gewählt. Parameter, welche aus 
dem Feldversuch nicht bestimmt werden können, wurden aus Laborversuchen entnommen 
(Querdehnungszahl, Reibungswinkel und Kohäsion aus Rahmenscherversuch bzw. Triaxialversuch).  
Die besten Ergebnisse im Rahmen der vorgestellten Versuche wurden mit dem Hoek-Brown-Modell 
erzielt.   
 
 
Abbildung 15: Modellrobustheit Ankerzugversuch in Dörverden, erfolgreiche (blau +) und fehlerhafte (rot x) 
Vorwärtsrechnungen des Ankers mit 9m Verpresskörperlänge 
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5. Schlussfolgerungen und weitere Empfehlungen 
Es wurde festgestellt, dass bei den hier dargestellten Projekten die Feldversuche allein 
(Dilatometerversuchen oder Ankerzugversuche) die Versuche im Labor nicht ersetzen können. Parameter 
wie z. B. die Querdehnungszahl ν  oder die einaxiale Druckfestigkeit für das Hoek-Brown-Modell ciσ  
(u.a.) müssen im Labor bestimmt werden, um die restliche Anzahl der aus Feldversuchen zu 
bestimmenden Parameter möglichst zu minimieren. Wird versucht, alle Materialmodellparameter an 
einem einzelnen Versuch - ob aus Labor oder Feld - zu bestimmen, werden aufgrund von Materialmodell-
parameterkorrelationen nie „eindeutige“ (eher im ingenieurtechnischen als im mathematischen Sinne) 
Materialparametersätze bestimmt werden können. Auch das zu erstellende Bauwerk sollte Einfluss auf 
die Entscheidung haben, auf welche Materialmodellparameter (aus kalibrierten Labor oder kalibrierten 
Feldversuchen) zurückgegriffen werden soll. Die Art und Anzahl der im zweiten Beispiel untersuchten 
Labor- und Feldversuche haben optimal dazu beigetragen, Materialmodelle (Jointed Rock, HS-Small) von 
der weiteren Untersuchung auszuschließen und das bestmögliche Materialmodell (Hoek-Brown-Modell) 
für das gegebene Randwertproblem zu ermitteln. Im aktuellen Projekt wurde für das Hoek Brown Modell 
nicht die einaxiale Druckfestigkeit aus den Versuchen gewählt (ungestörte Proben), sondern eine 
verminderte einaxiale Druckfestigkeit (an gestörtem Material) vorgeschlagen. 
Zusammenfassend lässt sich aber Folgendes feststellen: 
• Die inverse Behandlung ist prinzipiell zur Lösung derartiger Fragestellungen geeignet, 
• die Partikelschwarmoptimierung führt numerisch effizient zur Lösung, die Eindeutigkeit der 
Lösung ist nicht immer gegeben, 
• eine Verbesserung der Situation würde im ersten Beispiel durch eine andere Definition der 
Zielfunktion, d.h. zusätzliche Messungen erreicht werden und 
• die Sensitivitätsanalyse ist ein wertvolles Werkzeug zur Bewertung der Qualität der 
Modellidentifizierung. 
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ENTWURF GEOTECHNISCHER KONSTRUKTIONEN UNTER ANWENDUNG DER 
MULTIKRITERIELLEN OPTIMIERUNG 
STEFFEN KINZLER & JÜRGEN GRABE 
Institut für Geotechnik und Baubetrieb, Technische Universität Hamburg-Harburg, Harburger 
Schlossstrasse 20, 21079 Hamburg, Email: [steffen.kinzler;grabe]@tu-harburg.de 
Kurzfassung: Der Entwurf geotechnischer Konstruktionen ist ein komplexer Suchprozess unter 
vielfältigen Randbedingungen. Üblicherweise werden Entwürfe auf Grundlage von Erfahrung und 
Variantenstudium ermittelt. Ganzheitliche Ansätze, die unterschiedliche Entwurfsaspekte im Rahmen 
einer multikriteriellen Entwurfsoptimierung miteinbeziehen und unter Einsatz numerischer 
Optimierungsverfahren zu einer Lösung gelangen existieren bislang nicht. Im vorliegenden Beitrag wird 
die numerische Optimierung einer Kombinierten Pfahl-Platten Gründung unter mehrfacher Zielsetzung 
und auf Grundlage einer analytischen Berechnung vorgestellt. Für die realistische Beurteilung von 
Gebrauchszuständen wird der Ansatz auf die Entwurfsoptimierung im Gebrauchszustand auf der 
Grundlage Finiter-Elemente Berechnungen ausgeweitet. Für diesen Fall werden zwei unterschiedliche 
Ansätze vorgestellt und anhand von Beispielen erläutert. Die Ergebnisse werden interpretiert und der 
Nutzen einer multikriteriellen Entwurfsoptimierung herausgestellt 
1. Einleitung 
Der Entwurfsprozess in den Ingenieurwissenschaften ist ein innovativer, kreativer und heuristischer 
Suchvorgang, bei dem unter vorgegebenen Randbedingungen ein definiertes Ziel erreicht werden soll. 
Die systembedingten Schwierigkeiten speziell bei geotechnischen Entwürfen sind maßgeblich auf 
komplexe Boden-Bauwerk-Interaktionen sowie das nichtlineare Verhalten des Bodens zurückzuführen.  
Dies bedingt, dass die quantitative Auswirkung einer Veränderung der Entwurfsparameter auf 
bestimmte Zielgrößen a priori unbekannt ist. Nur selten gelingt es daher dem Entwurfsverfasser, allen 
Anforderungen in gleichem Maße gerecht zu werden (Schmidt & Mallet, 1963). 
Ganzheitliche Ansätze, die unterschiedliche Aspekte des geotechnischen Entwurfs in Zusammenschau 
betrachten, existieren bisher nicht. Konstruktive Entwürfe und zugehörige numerische Modelle werden 
bislang nicht oder nur sehr eingeschränkt in Form von Sensitivitätsanalysen der freien 
Konstruktionsparameter beurteilt. 
In anderen Wissensgebieten wie beispielsweise im Maschinenbau haben moderne Methoden der 
mathematischen Optimierung Eingang gefunden. Verfahren der numerischen Optimierung werden dort 
zur Lösung komplexer Problemstellungen erfolgreich herangezogen. Vergleichbare Ansätze spielen in der 
Geotechnik bislang eine untergeordnete Rolle (Ciegis et al., 2006). 
Im vorliegenden Artikel wird der Nutzen der Anwendung von Optimierungsverfahren als 
Unterstützung im Entwurf geotechnischer Tragsysteme gezeigt. Das Potential dieser Methoden für den 
entwerfenden Ingenieur wird an Beispielen sichtbar gemacht. 
Bislang wurden von den Verfassern Optimierungsberechnungen geotechnischer Bauwerke auf der 
Grundlage klassischer erdstatischer Berechnungen durchgeführt. Vielversprechende Ergebnisse wurden 
dabei für Stützwände (Kinzler & Grabe, 2006) sowie für Pfahlgründungen erzielt (Kinzler et al., 2008). 
Nach der Darstellung der Grundlagen der Optimierung in Abschnitt 2 wird beispielhaft die optimale 
Dimensionierung einer kombinierten Pfahl-Platten Gründung in Abschnitt 3 vorgestellt. 
Um eine realistische Beurteilung von Gebrauchszuständen in die Entwurfsfindung mit einzubeziehen, 
wird die multikriterielle Optimierung mit der Finite-Elemente Methode kombiniert. Dadurch wird es 
möglich, geotechnische Tragsysteme auch im Hinblick auf deren Verformungsverhalten numerisch zu 
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optimieren. Finite-Elemente Analysen lassen sich auf diese Weise mit Entwurfsgesichtspunkten 
statischer, kostenplanerischer und baubetrieblicher Natur koppeln. Die Ansätze dazu werden in den 
Abschnitten 4 und 5 vorgestellt und auf den Entwurf einfacher Gründungssysteme angewandt. 
2. Grundlagen der Optimierung 
Hinsichtlich der grundlegenden Optimierungskonzepte ist zwischen mono- und multikriterieller 
Optimierung zu unterscheiden. Während monokriterielle Optimierungsaufgaben die Minimierung einer 
Zielfunktion betrachten, sind bei multikriteriellen Optimierungsaufgaben mehrere Zielfunktionen 
gleichzeitig zu minimieren. Monokriterielle Optimierungsaufgaben verfügen i.d.R. über eine globale 
Lösung, die Lösung multikriterieller Optimierungsaufgaben dagegen stellt eine Menge optimaler 
Lösungen dar. 
2.1. MONOKRITERIELLE OPTIMIERUNG 
Die monokriterielle Optimierungsaufgabe besteht in der Minimierung einer Zielfunktion ( )xf , ggf. unter 
den Gleichungsrandbedingungen ( )xg i  und den Ungleichungsrandbedingungen ( )xhi : 
 },1,0)(;,,1,0)(||)(min{ njxhnixgMxxf ji K
rKrrr =≤==∈  . (1) 
Ein zulässiger Punkt Mx S ∈  mit 
 ( ) ( ) }|min{ Mxxfxf S ∈=  (2) 
heißt globales Minimum des in Gleichung (1) definierten Problems. 
2.2. MULTIKRITERIELLE OPTIMIERUNG 
Das restringierte multikriterielle Optimierungsproblem lautet analog zu Gleichung (1) 
 },1,0)(;,,1,0)(||)(min{ njxhnixgMxxf ji K
rKrrr
r =≤==∈ . (3) 
Dabei wird jedoch nicht wie in Gleichung (1) nur eine, sondern mehrere Zielfunktionen betrachtet. Die 
Definition der Optimalität des monokriteriellen Problems aus Gleichung (2) wird hier durch das Konzept 
der Dominanz ersetzt. 
Eine Lösung 1x
r  dominiert eine Lösung 2x
r , wenn ( )1xf k r  für alle lk ,,1K=  in keinem Ziel k  
schlechter, aber mindestens in einem streng besser ist als ( )2xf k r . Die mathematische Schreibweise lautet 
 21 xx
rpr . (4) 
Für die Anwendung des Dominanzkonzeptes ist eine Transformation der Lösungsmenge vom Entwurfs- 
in den Kriterienraum erforderlich. Die Menge aller im Kriterienraum nicht dominierten Punkte werden als 
Pareto-optimale Punkte bezeichnet. 
2.3. NUMERISCHE LÖSUNG VON OPTIMIERUNGSAUFGABEN 
2.3.1. Grundlagen 
Für die Lösung von Optimierungsproblemen kommen i.d.R. numerische Verfahren zum Einsatz, 
analytische Lösungen existieren nur für wenige Sonderfälle. Die Geschichte der Entwicklung 
numerischer Optimierungsverfahren reicht zurück bis zu Leibnitz und Newton. Konventionelle Verfahren 
bestimmen die Extremwerte reellwertiger Funktionen einer oder mehrerer Veränderlicher mit oder ohne 
Nebenbedingungen auf der Grundlage von Gradienteninformationen. Daneben existieren zahlreiche 
Optimierungsverfahren, mittels derer sich spezielle Aufgabenstellungen effizient lösen lassen.  
Komplexe Aufgabenstellungen der praktischen Anwendung erfordern leistungsfähige und robuste 
Verfahren. Insbesondere bei Zielfunktionen mit einer Vielzahl lokaler Optima, sowie bei komplizierten 
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Problemen, bei denen nicht alle Parameter reellwertig sind oder Unstetigkeiten der Zielfunktion 
vorliegen, stoßen die klassischen Verfahren schnell an ihre Grenzen. Statt dessen kommen dort mit 
großem Erfolg stochastische Verfahren zum Einsatz. 
Kennzeichnend für diese Verfahren ist die Verknüpfung von zielgerichteter Suche und 
Zufallselementen, um eine vorzeitige Konvergenz zu verhindern. Sie verfügen in der Regel über eine 
verhältnismäßig einfache Struktur und sind mehr oder weniger deutlich durch natürliche 
Adaptionsprozesse inspiriert. Entscheidender Vorteil dieser Verfahren ist die Unabhängigkeit von der 
Struktur der Zielfunktion und den Nebenbedingungen. Nachteilig wirkt sich der durch häufige 
Auswertungen der Zielfunktion bedingte hohe Berechnungsaufwand aus. 
Mit den Evolutionären Algorithmen kommt für die Entwurfsoptimierung ein stochastisches 
Optimierungsverfahren zum Einsatz. Evolutionäre Algorithmen sind zur Lösung sogenannter black-box 
Probleme geeignet, ihre Anwendbarkeit zur Lösung derartiger Problemklassen wurde in einer Vielzahl 
von Studien unter Beweis gestellt (Zilinskas, 2002). 
2.3.2. Evolutionäre Algorithmen 
Evolutionäre Algorithmen sind in ihren Operatoren an die Prinzipien der biologischen Evolution 
angelehnt. Ein evolutionärer Algorithmus ist ein populationsbasiertes Iterationsverfahren, bei dem in 
einem Iterationsschritt mehrere Parametersätze vergleichend betrachtet werden. Auf diese Parametersätze 
wird ein im Sinne einer oder mehrerer Zielfunktionen formuliertes Bewertungsprinzip angewandt, um mit 
Abbruch der Iteration zu optimalen Lösungen zu gelangen (Goldberg, 1989). 
Nach einer Initialisierungsphase zu Beginn der Optimierung wird eine zielgerichtete Suche über 
mehrer Generationen durchgeführt. In jeder Generation wird die Zielfunktion für alle Parametersätze 
ausgewertet, den im Sinne der Optimierung besten Lösungen wird eine erhöhte Fitness zugewiesen. 
Durch die Anwendung evolutionärer Operatoren wie Rekombination und Selektion werden aus den 
bestehenden neue Parametersätze erstellt. Dieser Prozess führt im Idealfall zur Entwicklung immer 
besserer Lösungen. Abbildung 1 zeigt schematisch die Grundstruktur eines Evolutionären Algorithmus. 
 
Abbildung 1: Grundstruktur eines evolutionären Algorithmus 
Im Unterschied zu den klassischen deterministischen Optimierungsverfahren lassen sich mittels 
evolutionärer Algorithmen parallele Suchen durchführen, Gradienteninformationen sind nicht erforderlich 
und die Lösung eines Problems ist unabhängig von der Repräsentation der Variablen. Somit lassen sich 
mittels Evolutionärer Algorithmen auch bei stark nichtlinearen Zielfunktionen sowie bei Diskontinuitäten 
in Zielfunktion(en) und Nebenbedingungen brauchbare Lösungen erzielen (Deb, 2001). Durch die 
parallele Suche können in einem Optimierungszyklus auch multikriterielle Optimierungsprobleme gelöst 
werden. 
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3. Motivation: Optimale Dimensionierung einer kombinierten Pfahl-Platten Gründung 
3.1. FORMULIERUNG DER OPTIMIERUNGSAUFGABE 
Kombinierte Pfahl-Platten Gründungen stellen wirtschaftliche Gründungskonzepte dar, mit deren Hilfe 
Setzungen reduziert und Gründungselemente besser ausgenutzt werden können. Das Tragverhalten einer 
kombinierten Pfahl-Platten Gründung beruht auf einer komplizierten mechanischen Wechselwirkung 
zwischen Bodenplatte und Pfählen, die auf der strukturellen Kopplung und der gegenseitigen Interaktion 
durch den anstehenden Baugrund beruht. 
Hinsichtlich einer Prognose des Trag- und Verformungsverhaltens stellen kombinierte Pfahl-Platten 
Gründungen eine große Herausforderung dar. Die optimale Anzahl und Anordnung der Pfähle sowie die 
Dimensionierung von Pfählen und Platte sind durch Probieren nur schwer zu bestimmen. Die 
Abhängigkeiten der Systemantwort von diesen Parametern ist unbekannt und nur in Sonderfällen 
hinreichend genau abschätzbar (Kim et al., 2000). 
Als optimal sind Lösungen dann zu bezeichnen, wenn minimale Gründungsverformungen unter 
effizientem Materialeinsatz erzielt werden. Ökonomisch betrachtet sind die Kosten der Gründung so zu 
minimieren, dass ein möglichst günstiger Entwurf gefunden wird, der den statischen Anforderungen 
genügt. Ist bekannt, welche maximale Setzung das Gebäude aufnehmen kann, so kann diese in Form einer 
Nebenbedingung berücksichtigt werden. Die Optimierungsaufgabe kann dann im Sinne einer 
Kostenminimierung als monokriterielles Optimierungsproblem gelöst werden. Eine allgemeinere Lösung 
wird erhalten, wenn neben den Kosten auch die Setzung als weiterer Zielparameter in die Optimierung 
eingeht. Die daraus resultierende multikriterielle Optimierungsaufgabe wird im Folgenden gelöst. 
Für die folgende Optimierungsberechnung wird näherungsweise davon ausgegangen, dass die 
Herstellkosten mit dem Gesamtvolumen der Gründung verknüpft sind. Aus diesem Grund stellt das 
Fundamentvolumen eine Zielgröße der Optimierung dar. 
3.1.1. Berechnungsmodell 
Das Berechnungsmodell basiert auf analytischen Lösungen der einzelnen Teilaspekte des geotechnischen 
Randwertproblems. Die Sohlplatte wird dabei mit Kichhoff’schen Plattenelementen diskretisiert, die 
Modellierung des Bodens geschieht mit Hilfe von Randelementen unter Berücksichtigung des 
Steifemodulverfahrens nach Boussinesq. Die Pfähle werden als finite Stabelemente diskretisiert. Das 
nicht-lineare Last-Setzungs-Verhalten der Pfähle wird ebenso berücksichtigt wie die Pfahlkompression 
im Rahmen der Elastizitätstheorie. Die Interaktionseinflüsse zwischen Pfählen und Platte werden durch 
die Veränderung des Spannungszustandes im Boden und die Berücksichtigung der Interaktionseinflüsse 
Platte auf Pfähle, Pfähle auf Platte und Pfähle untereinender berücksichtig. Für dieses Modell werden 
kurz die Ergebnisse der Optimierung einer beispielhaften kombinierten Pfahl-Platten Gründung 
vorgestellt. Eine ausführliche Beschreibung des Rechenmodells findet sich bei König (2008). 
3.2. BEISPIELHAFTER GRÜNDUNGSENTWURF 
Es wird die Optimierung einer beispielhaft gewählten kombinierten Pfahl-Platten Gründung durchgeführt. 
Eine Last von MN 200  ist dabei auf einer Gründungsfläche von m 2525 ×  in Form einer kombinierten 
Pfahl-Platten Gründung mit 9  Gründungspfählen zu gründen. Die freien Optimierungsparameter sind die 
Plattendicke Rd , die Pfahlpositionen ip  und die Pfahllängen il . 
Um das Optimierungspotential aufzuzeigen, wurde im Vorhinein eine ingenieurmäßige Lösung 
berechnet. Diese weist einen Pfahlabstand von m 50,4=ip  sowie Pfahllängen von m 25=il  und eine 
Plattendicke von m 0,2  auf. 
Die Auswertung der Zielfunktionen ergibt für diesen Fall eine maximale Setzung von cm 77,6max =s  
bei einem Volumen von m/m 1648 3=V . 
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3.3. DEFINITION DER OPTIMIERUNGSAUFGABE 
Die Optimierungsaufgabe in Form des in Abschnitt 3.1 definierten Optimierungsproblems besteht in der 
gleichzeitigen Minimierung der maximalen Setzung und des Fundamentvolumens. 
Die multikriterielle Optimierungsaufgabe lautet also wie folgt: 
 ( ) ( )[ ]TdlllppVdlllppsf ,,,,,,,,,,min 3212132121=r  (5) 
unter Berücksichtigung der Nebenbedingungen 
 0,65,0401111 ≤≤≤≤≤≤ dlp ii  . (6) 
Die Menge der Pareto-optimalen Lösungen des in Gleichung (5) gegebene Optimierungsproblems unter 
Berücksichtigung der Randbedingungen in Gleichung (6) wird mittels Evolutionärer Algorithmen 
bestimmt. 
3.4. ERGEBNISSE DER OPTIMIERUNG 
Die Menge der im Zuge der Optimierung ermittelten Lösungen ist grafisch in Abbildung 2 dargestellt. 
Die ingenieurmäßige Lösung ist hervorgehoben, ebenso mögliche Verbesserungen dieser Lösung. Es wird 
deutlich, dass großes Optimierungspotential besteht. So lassen sich beispielweise die Setzungen bei 
gleichem Gründungsvolumen um ca. %40  deutlich reduzieren. Andernfalls können die gleichen 
Setzungen mit einem wesentlich geringeren Fundamentvolumen (etwa 4/1  des Ausgangsvolumens) 
erreicht werden. Die Lösungen der drei hervorgehobenen Fälle sowie die zugehörigen Parameter sind in 
Tabelle 1 dargestellt. 
 
Abbildung 2. Ergebnisse der multikriteriellen Optimierung einer kombinierten Pfahl-Platten Gründung 
Tabelle 1: Ergebnisse der multikriteriellen Optimierung einer kombinierten Pfahl-Platten Gründung für ausgewählte 
Optimierungskriterien. 
Ergebnisse Parameter  
s [cm] V [m3] p1 [m] p2 [m] l1 [m] l2 [m] l3 [m] d [m] 
ing. Lsg. 6,77 1648 4,50 4,50 25,0 25,0 25,0 2,00 
min V 6,65 394 3,86 1,68 4,33 1,77 2,94 0,55 
min s 4,14 1671 3,47 5,04 21,17 7,99 1,11 2,34 
 
Die Darstellung der unterschiedlichen Geometrien in Abbildung 3 vermittelt zudem einen visuellen 
Eindruck sowohl der ingenieurmäßigen als auch der beiden optimierten Lösungen. 
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a) Ing. Lösung                    b) min V                               c) min s                        v 
     
Abbildung 3: Geometrien ausgewählter Lösungen der kombinierten Pfahl-Platten Gründung, a) Ingenieurmäßige Lösung, 
b) Volumenminimierung bei gleicher Setzung, c) Setzungsreduktion bei gleichem Volumen. 
Die Ergebnisse zeigen deutlich den Nutzen und das Potential einer numerischen Optimierung im 
Entwurfsprozess auf. Potentiale können dadurch besser ausgeschöpft und ungünstige Lösungen 
vermieden werden. Um insbesondere das Verformungsverhalten im Gebrauchszustand realistische 
beurteilen zu können, sind Finite-Elemente Analysen unumgänglich. Mögliche Optimierungstechniken in 
Kombination mit der Methode der Finiten Elemente werden in den folgenden Abschnitten vorgestellt. 
4. Geometrische Topologieoptimierung 
4.1. STRUKTURMECHANISCHE GRUNDLAGEN 
Im Rahmen einer geometrischen Topologieoptimierung wird eine Struktur durch ihre Ausdehnung 
beschrieben. Dies umfasst u.a. Außenkanten, Oberflächen und ggf. Aussparungen. Je nach zu Grunde 
liegender Struktur können beispielsweise auch die Knoten von Fachwerkkonstruktionen oder die 
Querschnittsformen von Balkenelementen die Topologie bestimmen. 
Nach Formulierung von Zielfunktionen und Nebenbedingungen (z.B. in Form einer 
Gewichtsminimierung einer Struktur als Zielfunktion bei gleichzeitiger Spannungsbegrenzung als 
Nebenbedingungen) werden diese mittels eines numerischen Optimierungsverfahrens gelöst. 
Anwendungen findet diese Methode im Bauingenieurwesen vorwiegend in der klassischen 
Tragwerksplanung (Hasançebi & Erbatur, 2001). 
4.2. ANWENDUNG IN DER GEOTECHNIK 
Die geometrische Topologieoptimierung kann für den Entwurf einer geotechnischen Tragstruktur ohne 
größere Anpassungen angewandt werden. In Form einer Parametrisierung der Entwurfsaufgabe in 
Kombination mit der Formulierung von Entwurfszielen können auf der Grundlage von Finite-Elemente 
Analysen mittels eines numerischen Optimierungsverfahrens optimale Entwürfe ermittelt werden. 
4.3. BEISPIEL 
Die dargestellte geometrische Topologieoptimierung wird im Folgenden für ein einfaches 
Anwendungsbeispiel aus der Geotechnik eingesetzt. Die Flachgründung einer Lärmschutzwand ist so zu 
dimensionieren, dass die Fundamentsetzung ebenso wie die Schiefstellung und das Fundamentvolumen 
minimiert werden. Die variablen Entwurfsparameter sind die Fundamentbreite, die Einbindetiefe sowie 
die Neigung der Unterkante des Fundamentes. System, Belastung sowie die Entwurfsparameter sind in 
Abbildung 4 dargestellt. 
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Abbildung 4: System und Belastung sowie zu optimierende Fundamentgeometrie der Gründung einer Lärmschutzwand 
Der Boden wird mit dem hypoplastischen Stoffgesetz nach von Wolffersdorff (1996) mit der Erweiterung 
um die intergranularen Dehnungen nach Niemunis & Herle (1997) modelliert, der Beton linear-elastisch. 
Die Zielparameter sind in Abbildung 5 definiert. 
 
Abbildung 5: Geometrische Interpretation der Zielgrößen der Optimierungsaufgabe sowie der Entwurfsparameter 
Die Optimierungsaufgabe kann also wie folgt definiert werden: 
 ( ) ( ) ( )[ ]TyyxVolyyxyyxsf 211211211 ,,,,,,min φ=r  (7) 
unter den Nebenbedingungen 
 0,45,00,40,10,40,1 211 ≤≤≤≤≤≤ yyx . (8) 
Für die in Gleichung (7) definierte Optimierungsaufgabe wird die Lösung mittels eines Evolutionären 
Algorithmus ermittelt. 
Die dreidimensionale Darstellung aller im Zuge der Optimierung berechneten Parametersätze im 
Kriterienraum zeigt Abbildung 6. Die Schattierung gibt Aufschluss über den zugehörigen Iterationsschritt 
des Evolutionären Algorithmus. Je intensiver die Färbung der Punkte ist, umso weiter ist der Algorithmus 
bereits fortgeschritten. Die tiefroten Punkte schließlich stellen die Pareto-optimalen Lösungen im letzten 
Iterationsschritt dar. 
 
Abbildung 6: Grafische Darstellung der Zielgrößen aller im Zuge der Optimierung berechneten Parametersätze 
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Aus Gründen der Übersichtlichkeit wird die Darstellung in einen zweidimensionalen Plot mit 
Farbabstufungen transferiert. In Abbildung 7 sind die Pareto-optimalen Punkte dargestellt. In Tabelle 2 
sind zudem ausgewählte Parametersätze explizit wiedergegeben. Es handelt sich dabei um die jeweils 
absolut erreichten Minima bezüglich der drei Entwurfskriterien. 
 
Abbildung 7: Ergebnisse der multikriteriellen Optimierung der Gründung einer Lärmschutzwand 
Tabelle 2: Darstellung ausgewählter Ergebnisse der multikriteriellen Optimierung der Gründung einer Lärmschutzwand 
Ergebnisse Parameter  
s [cm] φ [mRad] V [m3/m] x1 [m] y1 [m] y2 [m] 
min s 0,98 0,130 5,75 3,76 -1,01 -0,52 
min φ 1,03 0,129 8,85 4,00 -1,15 -1,06 
min V 4,17 1,929 1,64 1,08 -1 -0,51 
 
Die zugehörigen Fundamentgeometrien sind in Abbildung 8 dargestellt. 
   a) Minimale Setzung s                           b) Minimale Schiefstellung φ 
               
   c) Minimales Volumen V 
     
Abbildung 8: Darstellung der jeweils optimalen Fundamentgeometrien für a) minimale Setzung, b) minimale Schiefstellung 
und c) minimales Fundamentvolumen 
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Für die drei dargestellten Extremfälle stellen sich die erwarteten Werte ein. Die minimale Setzung 
wird für den Fall der maximal möglichen Fundamentbreite bei gleichzeitig minimalem Eigengewicht 
erhalten. Durch die in Abbildung 8 a) dargestellte Keilform wird ein ödometrisches Verhalten des Bodens 
direkt unterhalb des Fundaments auf Grund einer behinderten Seitendehnung erzwungen. Die minimale 
Schiefstellung wird bei maximaler Fundamentbreite und maximalem Eigengewicht erhalten. Durch die 
Gewichtsmaximierung verändert sich der Spannungszustand im Boden, dieser wird steifer, was sich 
wiederum positiv auf die Differenzsetzungen auswirkt. Der Unterschied der Absolutsetzung im Vergleich 
zur optimalen Geometrie der minimalen Setzung ist marginal. Die minimalen Abmessungen werden 
erhalten, wenn das Fundament die unter Erfüllung der Nebenbedingungen minimal möglichen 
Abmessungen annimmt. Auch dieser Extremfall stellt ein Ergebnis der Optimierung dar. 
Der wirkliche Nutzen der multikriteriellen Optimierung zeigt sich jedoch darin, dass eine Menge 
Pareto-optimaler Lösungen gefunden wird. Die drei oben explizit dargestellten Lösungen ließen sich auch 
durch Skalarisierungsstrategien hinsichtlich der Zielfunktionen ermitteln. Entscheidend bei einer 
multikriteriellen Optimierung ist jedoch die Vermeidung nicht optimaler Lösungen, wie sie in Abbildung 
6 schattiert dargestellt sind. Dies leistet der Algorithmus. Auf der Grundlage der möglichst genauen 
Kenntnis der Menge der Pareto-optimalen Lösungen kann in einem nachgeschalteten 
Entscheidungsprozess nach subjektiven Kriterien des Entscheidungsträgers eine mögliche Lösung 
ausgewählt werden. Zudem wird nur aus der Lösung ersichtlich, welche Auswirkung beispielsweise eine 
Setzungsreduktion auf das Volumen bzw. die Schiefstellung des Fundaments hat. 
5. Strukturelle Topologieoptimierung 
5.1. STRUKTURMECHANISCHE GRUNDLAGEN 
Die strukturelle Topologieoptimierung beschreibt in der Strukturmechanik eine Entwurfstechnik, an deren 
Ende eine Struktur entstanden ist, die das Optimum hinsichtlich einer mechanischen Zielgröße, 
beispielsweise der Verformung darstellt. Im Zuge der Berechnung wird Strukturmaterial innerhalb eines 
möglichen Entwurfsraumes verteilt. 
Ein sehr anschauliches Beispiel für strukturmechanische Topologieoptimierung liefert Sigmund 
(2001). In dem Beitrag wird ein Programm vorgestellt, mittels dessen sich die Nachgiebigkeit einer 
Struktur unter definierten Lasten und Randbedingungen bei vorgegebenem Materialeinsatz innerhalb 
eines definierten Entwurfsraumes minimieren lässt. 
Die Zielfunktion stellt die Minimierung des Verzerrungsfeldes 
 ( ) UUxc T rrr K=min  (9) 
unter den Nebenbedingungen für die Materialmenge 
 f
V
V =0  , (10) 
das statische Gleichgewicht 
 FU
rr =K  (11) 
und die Grenzen für die Materialdichte in den einzelnen Elementen 





 repräsentieren dabei die globalen Verschiebungs- bzw. Kraftvektoren, K  die globale 
Steifigkeitsmatrix und xr  ist der Vektor der Entwurfsvariablen, im vorliegenden Fall die relative 
Materialdichte in den einzelnen Elementen. 
Für einen mittig belasteten Einfeldträger ergibt sich im Zuge der iterativen Berechnung die in 
Abbildung 9 dargestellte optimale Struktur. 
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Abbildung 9: Beispiel der strukturmechanischen Topologieoptimierung eines Einfeldträgers (Sigmund, 2001) 
Das dargestellt Optimierungsproblem kann mittels unterschiedlicher Verfahren der linearen bzw. 
nichtlinearen Optimierung gelöst werden. Eine Optimierung hinsichtlich anderer Zielgrößen ist je nach 
Aufgabenstellung ebenso denkbar. 
5.2. ANWENDUNG IN DER GEOTECHNIK 
Für geotechnische Anwendungen sind die in Abschnitt 5.1 entwickelten mechanischen Grundlagen in 
der dargestellten Form nicht einsetzbar. Der geotechnische Entwurfsraum ist gekennzeichnet durch den 
Initialzustand (nur Boden vorhanden) und den Endzustand (Struktur im Boden eingebettet). Der 
Übergang zwischen beiden wird in der klassischen FEM durch Vereinfachungen realisiert (“wished-in-
place“ Verfahren, siehe Grabe & Hügel (2007)). 
Damit verbunden ist i.d.R. eine sprunghafte Änderung des Materialverhaltens. Um dennoch 
Konvergenz in der Berechnung sicherzustellen, ist eine numerische Stabilisierung erforderlich. Im Sinne 
einer strukturellen Topologieoptimierung ist diese Vorgehensweise jedoch nicht sinnvoll, da die 
Gründungsgeometrie vom Anwender vorgegeben ist. Wünschenswert ist statt dessen die Anpassung der 
Materialparameter (Boden wird zu Struktur) für den Fall, dass ein bestimmtes oder mehrere Kriterien 
erreicht werden. Zu diesem Zweck wird ein modifizierte Mohr-Coulomb Modell entwickelt. 
Das Mohr-Coulomb Stoffgesetz ist ein elasto-plastisches Stoffgesetz mit einer kegelförmigen 
Grenzfläche. Diese ist nach Kolymbas (2007) definiert als 
 ( ) ϕϕσσσσ cos2sin)( minmaxminmax c+⋅+=−  , (13) 
wobei maxσ  und minσ  die maximale bzw. minimale Hauptspannung repräsentieren. Erreicht der 
Spannungspfad die Fließfläche und wird die maximale Hauptspannung weiter gesteigert, erfolgt die 
Systemantwort ideal plastisch. Die grafische Interpretation der Fließflächen zeigt Abbildung 10. 
 
3. Workshop des DGGT Arbeitskreises 1.6 Numerik in der Geotechnik 





Abbildung 10: Fließflächen des Mohr-Coulomb Modells 
Abbildung 11 zeigt die Auswertung eines Triaxialversuchs mit dem klassischen Mohr-Coulomb 
Modell für das Material 1m . 
 
Abbildung 11: Ergebnisse des Triaxialversuchs für das Material m1. Links: Darstellung des Spannungsdeviators über die 
mittlerer Spannung, rechts: Darstellung des Spannungsdeviators über die axiale Dehnung 
Um die Topologie des Systems zu verändern, ist das Stoffgesetz dahingehend zu manipulieren, dass 
bei Erreichen eines zu definierenden Zustandes das Materialverhalten verändert wird. Dies wird realisiert, 
indem bei Erreichen des Fließkriteriums für das Bodenmaterial dieses in ein Strukturmaterial 
umgewandelt wird. In Abbildung 12 ist der Triaxialversuch für ein steiferes Material 2m  ebenfalls in die 
Diagramme eingefügt. 
 
Abbildung 12: Ergebnisse des Triaxalversuchs für die Materialien m1 (schwarz) und m2 (blau). Links: Darstellung des 
Spannungsdeviators über die mittlerer Spannung, rechts: Darstellung des Spannungsdeviators über die axiale 
Dehnung 
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Um den Übergang zwischen beiden Materialien numerisch stabil zu realisieren, ist eine sprunghafte 
Änderung der Stoffeigenschaften zu vermeiden. Ein stetiger Übergang bietet numerisch die besten 
Konvergenzeigenschaften. 
Bei einer impliziten Finite-Elemente Analyse bietet sich der Einsatz einer an den 
Berechnungszeitschritt gekoppelten Sigmoidfunktion an. Die Sigmoidfunktion repräsentiert eine S-
förmige mathematische Funktion, die beschränkt, reellwertig und stetig differenzierbar ist. Sie weist eine 
durchgehend positive (oder negative) Steigung auf und besitzt genau einen Wendepunkt. Die allgemeine 
Darstellung lautet 





xs  . (14) 
Der Steuerungsparameter für die Steigung der Sigmoidfunktion ist der Parameter f . Die 
Sigmoidfunktion ist im Intervall 
 10 ≤≤ x  (15) 
definiert. Die Verläufe der Funktion für unterschiedliche Parameter f  sind in Abbildung 13 
dargestellt. 
 
Abbildung 13: Grafische Darstellung der Sigmoidfunktion für unterschiedliche Parameter f 
Bei Anwendung eines expliziten Zeitschrittverfahrens kann x  über den Zeitschritt des 
Materialübergangs rechnerisch ermittelt werden. Der Übergang des Bodenmaterials vom elastischen in 
den plastischen Zustand wird als plt  definiert. Die Variable x  der Sigmoidfunktion ergibt sich gemäß der 
Differenz aus aktuellem Zeitschritt und Übergangszeitschritt. 
 plakt ttx −=  (16) 
Weiterhin werden für x  folgende Grenzen definiert: 
 1für1undttfür0 pl +>=<= plttxx  . (17) 
Dies besagt, dass vor dem ersten Übergang des Materials in den plastischen Bereich die 
Materialparameter des Materials 1 zu Grunde gelegt werden, danach die des Materials 2. 
Abbildung 14 zeigt den Triaxialversuch für das bimaterielle Mohr-Coulomb Stoffmodell. Im qp -
Diagramm ist der Anstieg nach Erreichen der Grenzgerade für Material 1 auf die Grenzgerade für 
Material 2 zu erkennen. Der resultierende Spannungszuwachs ist unabhängig von der Steigung der 
Sigmoide. Im εq  Diagramm ist dieser dagegen gut zu erkennen. Für 1=f  beginnt direkt nach 
Erreichen des ersten Fließkriteriums der Anstieg, dieser verläuft jedoch deutlich flacher als der später 
einsetzende Übergang für 100=f . 
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Abbildung 14: Ergebnisse des Triaxalversuchs für das bimaterielle Mohr-Coulomb Stoffmodell mit unterschiedlichen 
Parametern f der Sigmoide. Die Versuchspfade der Materialien m1 (schwarz) und m2 (blau) sind zur 
vollständigen Darstellung ebenfalls in den Diagrammen enthalten. Links: Darstellung des Spannungsdeviators 
über die mittlerer Spannung, rechts: Darstellung des Spannungsdeviators über die axiale Dehnung 
Der Materialübergang ist also durch die Materialparameter für 1m  und 2m  sowie die Steigung der 
Sigmoidfunktion definiert. Je nach Konditionierung des Zeitfaktors im Rahmen der impliziten Finite-
Elemente Berechnung ist ggf. nach Beendigung der Belastung ein weiterer Zeitschritt der Dauer 1  
einzufügen, während dessen der vollständige Materialübergang stattfinden kann. 
5.3. BEISPIEL 
Die in Abschnitt 5.2 beschrieben Vorgehensweise wird im Folgenden für ein einfaches 
Anwendungsbeispiel aus der Geotechnik angewandt. Für ein Streifenfundament ist die Gründung so zu 
dimensionieren, dass die Setzungen möglichst minimiert werden. System und Belastung sind in 
Abbildung 15 dargestellt. 
 
 
Abbildung 15: Systemgeometrie, Belastung und Randbedingungen für die Topologieoptimierung der Gründung einer 
Streifenlast 
Die Materialparameter für Boden und Struktur sind in Tabelle 3 angegeben. 
 
Tabelle 3: Materialparameter des bimateriellen Mohr-Coulomb Stoffgesetzes 
G ν ϕ ψ c σt  [MPa] [−] [°] [°] [kPa] [kPa] 
m1 Boden 19,2 0,3 32,5 2,5 2681 0,1 
m2 Beton 10.400 0,3 60,0 0,0 2680 1,0 
p = 250 kN/m2 
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Für einen späteren Vergleich wird zunächst eine Berechnung mit dem klassischen Mohr-Coulomb 
Modell ohne Materialübergang durchgeführt. Bei Ansatz der Materialparameter 1m  werden die in 
Abbildung 16 dargestellten Verschiebungen erhalten. Die Verschiebung des Schwerpunktes der 
angreifenden Last ergibt sich zu 
 cm 989,12 −=u  . (18) 
Unter Ansatz des bimateriellen Mohr-Coulomb Stoffmodells ergeben sich die in Abbildung 17 
dargestellten Verschiebungen. Die resultierende Verschiebung des Lastschwerpunktes ergibt sich zu 
 1
*
1 56,0cm 108,1 uu ⋅=−=  , (19) 
d.h. die Verschiebungen konnten durch die Topologieoptimierung auf etwa die Hälfte reduziert werden. 
Die sich aus der Berechnung ergebende Fundamentgeometrie ist in Abbildung 18 dargestellt. 
 
Abbildung 16: Verschiebungen u2 in vertikaler Richtung für die streifenförmige Belastung ohne Topologieoptimierung 
 
Abbildung 17: Verschiebungen u2 in vertikaler Richtung für die streifenförmige Belastung mit Topologieoptimierung 
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Abbildung 18: Darstellung der aus dem Materialübergang resultierenden Fundamentgeometrie mit Darstellung des Zeitpunktes 
des Übergangs 
Die Farbschattierung gibt Aufschluss darüber, zu welchem Zeitpunkt die Materialanpassung erfolgt. 
Die Last wurde in einem ideellen Zeitschritt der Größe 1  aufgebracht. Zunächst wird für die Elemente 
unmittelbar unterhalb der Last der plastische Zustand erreicht, der Materialübergang beginnt dort. Mit 
zunehmender Laststeigerung breitet sich der Fundamentkörper weiter in die Tiefe und ebenso leicht in die 
Breite aus. Die Materialübergänge an der Geländeoberkante lassen sich dadurch erklären, dass in diesem 
Bereich bedingt durch die Randbedingungen Zugspannungen auftreten. Dadurch wird auch hier die 
Grenzfläche erreicht. Im Zuge einer verbesserten Modellierung könnten diese Bereiche zukünftig in ein 
drittes Material mit positiven Zugeigenschaften übergehen oder der Materialübergang im Zugbereich 
unterbunden werden. 
6. Zusammenfassung und Ausblick 
Numerische Optimierungsverfahren können als Werkzeug zur Unterstützung und Ausrichtung des 
Entwurfprozesses eingesetzt werden. Der erhöhte Aufwand, der durch die Parametrisierung des Entwurfs 
und die gesteigerten Anforderungen an die Rechenleistung entsteht, wird durch die hohe Effizienz der 
ermittelten Lösung hinsichtlich der in Betracht gezogenen Entwurfsziele aufgewogen. Die auf der 
Grundlage einer Optimierung erhaltenen Ergebnisse können zum Vergleich unterschiedlicher 
Konstruktionen unter Einhaltung der Randbedingungen ebenso verwendet werden wie zur Visualisierung 
der Lösungssensitivitäten hinsichtlich einzelner Entwurfparameter. Durch Verständnis des Tragverhaltens 
in Kombination mit Aspekten der Gebrauchstauglichkeit oder/und der Wirtschaftlichkeit können 
vorteilhafte Entwürfe realisiert und belegt werden. Vergleichende Analysen der Ergebnisse können 
zudem dazu verwendet werden, Konstruktionsregeln für ähnliche Bauwerke zu entwickeln. 
Für das dargestellte Forschungsprojekt unter dem Arbeitstitel FEMNOG, Finite-Elemente basierte 
multikriterielle numerische Optimierung geotechnischer Konstruktionen für den Gebrauchszustand, 
wurde seitens der Deutschen Forschungsgemeinschaft DFG eine zweijährige Sachbeihilfe bewilligt. Im 
Rahmen der Arbeiten sollen die dargestellten Ansätze weiterentwickelt und auf weitere Beispiele 
angewandt werden. 
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EINFLUSS VON “SMALL STRAIN STIFFNESS” AUF ERGEBNISSE VON TYPISCHEN 
PROBLEMSTELLUNGEN IN DER GEOTECHNIK 
THOMAS BENZ1 & HELMUT F. SCHWEIGER2 
1 NTNU Trondheim. Email: thomas.benz@ntnu.no 
2 TU Graz. Email: helmut.schweiger@tugraz.at 
Kurzfassung: Das nichtlineare Verhalten von Böden im Bereich kleiner Dehnungen (small strain 
stiffness) wird in geotechnischen Berechnungen häufig vernachlässigt. Dies kann u.a. dazu führen, dass 
Fundamentsetzungen oder Wandverschiebungen von Verbauwänden zu groß oder dass Setzungsmulden 
in Folge von Tunnelvortrieben oder dem Aushub von Baugruben zu flach und ausgedehnt berechnet 
werden. Aus Vergleichen zwischen Messungen und Berechnungen kann weiterhin geschlossen werden, 
dass auch das Last-Verformungsverhalten von Pfählen und Zugankern im Gebrauchszustand zu weich 
abgebildet wird wenn das nichtlineare Verhalten von Böden im Bereich kleiner Dehnungen in 
Berechnungen nicht berücksichtigt wird. Dieser Beitrag quantifiziert die Steifigkeit von Böden unter 
kleinen Dehnungen und diskutiert deren Einfluss auf die Ergebnisse typischer Problemstellungen in der 
Geotechnik. 
1. Einführung 
Der Bereich, in dem Böden sich nahezu elastisch verhalten ist sehr klein. Außerhalb des quasi-elastischen 
Bereichs, der mit den heute zur Verfügung stehenden Messmethoden auf Dehnungen kleiner als 1x10-5 
eingegrenzt werden kann, verringert sich die Steifigkeit von Böden mit zunehmender Dehnung. Trägt 
man die Steifigkeit als Funktion der Dehnungen ab, ergibt sich bei logarithmischer Skalierung der 
Dehnungsachse in der Regel eine S-förmige Reduktionskurve. 
Die in diesem Beitrag verwandten Begriffe sehr kleine Dehnung und kleine Dehnung sind wie folgt 
definiert: Dehnungen unterhalb der messtechnisch erfassbaren Grenze von konventionellen 
Laborversuchen, d.h. Triaxialversuchen und Oedometerversuche ohne spezielle Instrumentierung wie 
z.B. lokale Dehnungsaufnehmer,  werden als kleine Dehnungen bezeichnet. Dehnungen innerhalb des 
quasi-elastischen Bereichs werden als sehr kleine Dehnungen bezeichnet.  
Die Steifigkeit bei sehr kleinen Dehnungen kann ein Vielfaches der in klassischen Laborversuchen 
ermittelten Steifigkeit betragen. Eine Vernachlässigung dieser Gegebenheit in geotechnischen 
Berechnungen kann deshalb u.a. dazu führen, dass Fundamentsetzungen oder Wandverschiebungen von 
Verbauwänden zu groß berechnet werden, dass Setzungsmulden in Folge von Tunnelvortrieben oder dem 
Aushub von Baugruben in ihrer Ausdehnung überschätzt und dabei in ihren Gradienten unterschätzt 
werden, oder dass das Last-Verformungsverhalten von Pfählen und Zugankern im Gebrauchszustand zu 
weich abgebildet wird. 
Indirekt berücksichtigt wird die Steifigkeitsentwicklung von Geomaterialien bei kleinen Dehnungen z.B. 
in klassischen Setzungsberechnungen, die eine Grenztiefe einführen: Bodenbereiche, in denen nur geringe 
Spannungsänderungen durch äußere Lasten auftreten, sind gekennzeichnet durch kleine Dehnungen und 
große Steifigkeiten. Im Fall von Setzungsberechnungen kann deshalb angenommen werden, dass 
unterhalb einer definierten Grenztiefe die Verschiebungen vernachlässigbar klein sind und diese Bereiche 
deshalb nicht bei der Berechnung der Setzung zu berücksichtigen sind.  
Wird in numerischen Berechnungen ein Stoffgesetz angewandt, dass den Bereich kleiner Dehnungen 
nicht modellieren kann, muss in dem gewählten Beispiel einer Setzungsermittlung ähnlich vorgegangen 
werden, um realistische Ergebnisse zu erhalten: Entweder wird die Verschiebungsrandbedingung (unterer 
Netzrand) in Tiefe einer angenommenen Grenztiefe gewählt oder die Steifigkeiten tiefer Bodenschichten 
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wird manuell erhöht. Beide Vorgehensweisen sind unbefriedigend: Die Wahl der 
Verschiebungsrandbedingung in geringer Tiefe beeinflusst das Berechnungsergebnis in direkter Art und 
Weise und ist aus mathematischer Sicht unerwünscht. Eine manuelle Erhöhung der Steifigkeiten tiefer 
Bodenschichten setzt die Kenntnis der in diesen Schichten zu erwartenden Dehnungen voraus, welche a 
priori unbekannt sind. Die Berücksichtigung der nichtlinearen Steifigkeitsentwicklung bei kleinen 
Dehnungen sollte in numerischen Berechnungen deshalb direkt im Materialgesetz abgebildet werden. 
In dieser Studie werden drei verschiedene Materialgesetze verwendet, die in ihrer Formulierung einen 
Ansatz zur Modellierung von small strain stiffness beinhalten. Bei den verwendeten Materialgesetzen 
handelt es sich um kommerziell erhältliche Software (HS-Small), Software, die von den Autoren zum 
allgemeinen Download und Verwendung im Programmsystem ABAQUS bereitgestellt wird 
(Hypoplastisches Modell mit Intergranularer Dehnung), sowie um eine andauernde Forschungsarbeit an 
der Universität Graz (Multilaminatmodell mit small strain stiffness). 
2. Betrachtete Problemklassen und Resultate 
Der Einfluss von small strain stiffness auf die Ergebnisse geotechnischer Berechnungen wird an 
folgenden Problemklassen aufgezeigt: Baugruben, Flachgründungen, Tiefgründungen und Tunnel.  
 
BAUGRUBEN 
Die Berücksichtigung von small strain stiffness führt in der Berechnung von Baugruben mit Verbau dazu, 
dass sowohl die Hebungen in der Baugrubensohle als auch die laterale Ausdehnung der Setzungsmulde 
hinter der Verbauwand abnimmt. Die Setzungen direkt hinter der Verbauwand sind oftmals größer bei 
Berücksichtigung von small strain stiffness. Zusätzlich ist zu beobachten, dass das Verhältnis von 
horizontaler Wandverschiebung zu den Setzungen direkt hinter der Wand abnimmt. Die in der Regel 




Bei Berücksichtigung von small strain stiffness klingen die vertikalen Dehnungen mit zunehmender Tiefe 
schneller ab als bei Vernachlässigung des Bereichs kleiner Dehnungen. Die resultierenden 
Fundamentsetzungen sind geringer und in besserer Übereinstimmung mit Beobachtungen.  
 
TIEFGRÜNDUNGEN, PFÄHLE UND ZUGANKER 
Im Gebrauchszustand von Tiefgründungen ergeben sich ebenfalls geringere Setzungen aus der 
Berücksichtigung von small starin stiffness. Das Verformungsverhalten von Pfählen und Zugakern ist bei 
Belastungsbeginn merklich steifer. 
 
TUNNEL 
Small strain stiffness kann auch bei Tunnelberechnungen zu einer realitätsnahen Setzungsprognose 
führen. Wichtig hierfür ist aber die Wahl einer geeigneten Simulationsmethode. Zur Simulation eines  
maschinellen Vortriebs sollte anstelle einer Volumenkontraktion ein Stützdruckverfahren angewendet 
werden. In dreidimensionalen (Verformungs-)Berechnungen sollte zudem die zeitliche Entwicklung der 
Betonsteifigkeit berücksichtigt werden.   
 
In allen Problemklassen kann ein verminderter Einfluss der gewählten Verschiebungsrandbedingungen 
auf das Berechnungsergebnis festgestellt werden: Auch bei der Wahl eines tiefen Berechnungsausschnitts 
werden realistische Verschiebungen berechnet. Bis dato war hier das Einführen einer zusätzlichen 
Bodenschicht hoher Steifigkeit oder ein restriktives Beschneiden des Netzes in der Tiefe erforderlich.
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GEGENSEITIGE BEEINFLUSSUNG VON BAUKONSTRUKTIONEN ÜBER 
WECHSELWIRKUNGEN MIT DEM BAUGRUND 
EUGEN PERAU 
ELE Beratende Ingenieure GmbH, Susannastr. 31, 45136 Essen, Tel. 0201-8959-788, 
Email: eugen.perau@ele-e.de 
Kurzfassung: Nach einer allgemeinen Einführung in das Thema Wechselwirkungen von 
Baukonstruktionen und Boden wird am Beispiel von Baugruben untersucht, wie sich Baukonstruktionen 
gegenseitig beeinflussen, wenn sie jeweils mit dem Baugrund in Wechselwirkung stehen. Dabei wird 
gezeigt, welche Möglichkeiten der Einsatz der Finite-Elemente-Methode (FEM) bietet, um den Einfluss 
dieser Wechselwirkungen auf die Verformungen sowie schwerpunktmäßig die Standsicherheit der 
Baukonstruktionen zu berechnen. Es wird an einigen konkreten Beispielen herausgearbeitet, wo bei tiefen 
Baugruben für innerstädtische Infrastrukturmaßnahmen Optimierungspotential besteht, welches mit den 
Nachweisen auf Basis der klassischen Erdstatik nicht – mit der FEM jedoch sehr wohl – ausgeschöpft 
werden kann. 
1. Wechselwirkungen 
1.1. WECHSELWIRKUNGEN BAUGRUND/BAUWERK 
Da alle Bauwerke letztendlich mit dem Baugrund verbunden sind, steht jedes Bauwerk mit dem Baugrund 
in Wechselwirkung. Das heißt: jedes Bauwerk übt über Kräfte oder Verformungen einen Einfluss auf den 
Baugrund aus und durch den Baugrund geschieht dieses in umgekehrter Richtung. 
Von einer Wechselwirkung – im engeren Sinne – spricht man dann, wenn der Einfluss eines der an 
der Wechselwirkung Beteiligten auf den anderen Beteiligten nur mit der Kenntnis von dessen Verhalten 
bestimmt werden kann. 
 
         
Abbildung 1: Beispiele für Wechselwirkungen Baugrund/Bauwerk bei Gründungen: a) Einzelfundamente mit schwacher 
Wechselwirkung b) Flächengründung mit starker Wechselwirkung 
Eine sehr schwache Wechselwirkung liegt zum Beispiel bei einem gedrungenen, praktisch starren 
Einzelfundament unter der Stütze eines statisch bestimmten Systems vor (Abb. 1a). Hier ist der Einfluss 
des Bauwerks, nämlich seine Belastung, auf den Baugrund einfach zu bestimmen, da diese unabhängig 
von der Art und dem Zustand des Baugrunds ist. Die Schnittstelle zwischen Bauwerk und Baugrund – der 
Sohldruck unter dem Fundament – lässt sich hier allein aus der Statik des Bauwerks ermitteln. Mit dieser 
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Sohlspannung lassen sich die Berechnungen für den Baugrund (Setzungen und Nachweis gegen 
Grundbruch) durchführen. Obwohl hier also auch Wechselwirkungen vorliegen, werden diese aufgrund 
ihrer untergeordneten Bedeutung für die praktische Behandlung nicht als solche aufgefasst. 
Wesentlich stärker sind die Wechselwirkungen bei Flächengründungen (Abb. 1b). Hier hängt der 
Verlauf des Sohldrucks unter der Gründungsplatte entscheidend sowohl von der Belastung und der 
Steifigkeit des Bauwerks als auch vom Verformungsverhalten des Baugrunds ab. Dieser wohl 
bekanntesten und häufig auftretenden Gruppe von Wechselwirkungen ist mit dem DIN-Fachbericht 130 
(2003) sogar eine eigene Technische Regel gewidmet. 
Starke Wechselwirkungen zwischen Baugrund und Bauwerk existieren natürlich auch in anderen 
Bereichen der Geotechnik; sie werden häufig aber nicht explizit als solche benannt. 
Besonders zwischen einer Verbauwand als Bauwerk und dem umgebenden Baugrund treten 
Wechselwirkungen auf, die relativ stark sind. Abb. 2a zeigt den Erddruckverlauf auf eine Verbauwand, 
der sich aus einer derartigen Wechselwirkung ergibt. Bekanntlich hängen sowohl die Größe als auch die 
Verteilung des Erddrucks maßgeblich von der Konstruktion der Verbauwand und ihrer Stützung ab 
(EAB, 2006). 
Auch bei der Stützung der Verbauwand durch das Erdwiderlager liegt eine starke Wechselwirkung 
vor (Abb. 2b). So hängt die dortige Auflagerkraft außer von der Konstruktion der Verbauwand auch von 
der Wandverschiebung im Widerlagerbereich, also auch der Steifigkeit des Baugrunds ab (vgl. Hettler 
und Besler, 2001). 
 
        
Abbildung 2: Beispiele für Wechselwirkungen Baugrund/Bauwerk bei Baugrubenkonstruktionen: a) Erddruck auf eine 
Verbauwand b) Auflagerkraft am Erdwiderlager 
1.2. WECHSELWIRKUNGEN  ZWISCHEN BAUWERKEN ÜBER DEN BAUGRUND 
Wechselwirkungen zwischen Bauwerken oder Teilen von Bauwerken entstehen naturgemäß bereits dann, 
wenn diese direkt miteinander verbunden sind. Wechselwirkungen können aber auch bei nicht direkt 
verbundenen Bauwerken auftreten; dann nämlich, wenn sie über den Baugrund indirekt miteinander 
verbunden sind. Klassisches Beispiel dafür ist wohl die gegenseitige Beeinflussung von Flachgründungen 
durch Setzungsmulden. 
Aber auch bei Baugruben gibt es derartige Wechselwirkungen. Einige Beispiele dafür sind in Abb. 3 
dargestellt. 
Ob Wechselwirkungen beispielsweise zwischen gegenüberliegenden Verbauwänden (Abb. 3a), 
zwischen Verbauwand und Verpresskörpern (Abb. 3b) oder Verpresskörpern und einer Nachbargründung 
(Abb. 3c) bestehen – in allen Beispielen werden durch benachbarte Bauwerke oder Bauteile Kräfte in den 
Baugrund eingeleitet, so dass sich die Bauwerke bzw. Bauteile dadurch gegenseitig beeinflussen. 
Grundsätzlich kann eine indirekte Wechselwirkung via Baugrund auch über die Beeinflussung der 
Grundwasserströmung durch Bauwerke erfolgen. 
Bei den gegenseitigen Einflüssen handelt es sich um Verformungen, Querschnittsbeanspruchungen 
sowie die Standsicherheit der Baukonstruktionen und des Untergrunds. Je nachdem, ob sie gering oder 
gewichtig sind, sich günstig oder ungünstig auswirken, dürfen oder müssen diese Einflüsse berücksichtigt 
werden. 
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Abbildung 3: Beispiele für Wechselwirkungen zwischen Bauwerken über den Baugrund: a) gegenüberliegende Verbauwände, 
b) Verbauwand – Verpresskörper, c) Verpresskörper – Nachbargründung 
2. Berechnung von Baugrund/Boden-Wechselwirkungen 
Die geotechnische Praxis zeigt einige grundverschiedene Herangehensweisen bei der Behandlung von 
Problemen mit starken Baugrund/Boden-Wechselwirkungen. Signifikant ist vornehmlich der Unterschied, 
ob die Berechnung nach klassischen Ansätzen oder mit numerischen Methoden durchgeführt wird. 
2.1. BETTUNGSANSÄTZE 
Die am weitesten verbreitete klassische Methode zur Behandlung von Problemstellungen mit starker 
Baugrund/Bauwerk-Wechselwirkung ist der Ansatz einer Bettung zwischen Baugrund und Bauwerk 
(DIN-Fachbericht 130, 2003). Die Methode wird zum Beispiel zur Bemessung von Bodenplatten oder 
horizontal belasteten Pfählen oder zur Simulation des Erdwiderlagers einer Verbauwand herangezogen. 
Sie besteht in einer gedanklichen Trennung von Bauwerk und Baugrund. Die Schnittstelle zwischen 
Bauwerk und Baugrund wird durch den Ansatz von Bettungsfedern modelliert. Die statische Berechnung 
für das Bauwerk und die Setzungsberechnung für den Baugrund können somit getrennt voneinander 
durchgeführt werden. 
Vorgeschätzt und gegebenenfalls iterativ verbessert werden muss der Verlauf der Steifigkeiten der 
Bettungsfedern, der sogenannte Bettungsmodul kS [MN/m³]. In der Regel werden auch bei nichtlinearen 
Problemstellungen lineare Bettungsfedern angesetzt. Die Schwierigkeit liegt in einer zutreffenden 
Abschätzung der Bettungsmodule – vor allem, wenn im Nachgang keine explizite 
Verformungsberechnung am Baugrund mehr erfolgen soll, wie das zum Beispiel für das Erdwiderlager 
von Verbauwänden (vgl. Hettler und Besler, 2001) der Fall ist. 
In der Baupraxis besteht häufig noch das Missverständnis, beim Bettungsmodul handle es sich um 
einen Bodenkennwert. Aus der o.g. Definition lässt sich jedoch leicht ableiten, dass es sich um einen 
Systemkennwert handelt, der außer vom Boden auch von den Abmessungen und der Belastung der 
Baukonstruktion abhängt. 
An der Verwendung eines Bettungsmoduls, also einer Spannungs-Verformungs-Beziehung lässt sich 
erkennen, dass sich diese Methode in erster Linie zur Behandlung der Wechselwirkungen hinsichtlich 
Verformungen und daraus abgeleiteten Querschnittsbeanspruchungen eignet. Für geotechnische 
Standsicherheitsnachweise ist das Bettungsmodulverfahren nur bedingt geeignet. 
2.2. ERDDRUCKANSÄTZE 
Auch die Wahl eines Erddruckansatzes nach EAB (2006) für eine Verbauwand stellt die Lösung eines 
Wechselwirkungs-Problems dar. Denn obwohl die Belastung für die Verbauwand aus dem Baugrund 
stammt, richtet sich ihre Größe (z.B. aktiver Erddruck oder Erdruhedruck) und die Erddruckverteilung 
(klassisch, umgelagert) auch nach der Nachgiebigkeit der Verbaukonstruktion. 
Der Erddruckansatz für eine Verbaukonstruktion nach EAB (2006) stellt also die Vorgabe einer 
Wechselwirkung von Spannungen zwischen Verbauwand und Boden dar, die auf Erfahrungen basiert. Zu 
dieser Abschätzung werden theoretische Methoden sowie empirische Erkenntnisse herangezogen: z.B. die 
Anwendung der Idealen Plastizität im Sinne Rankines für den aktiven Erddruck, der Ansatz von Jaky für 
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den Erdruhedruck, der Elastische Halbraum für begrenzte Auflasten sowie Messergebnisse zur 
Bestimmung der Lastverteilung. 
2.3. VERMEIDUNGSSTRATEGIE 
Eine weitere klassische Herangehensweise bei der Bestimmung von Wechselwirkungen besteht in der 
gezielten Vermeidung von Wechselwirkungen. Zum Beispiel wird so beim klassischen Nachweis der 
Standsicherheit gegen Versagen in der tiefen Gleitfuge sichergestellt, dass der Verpresskörper von der 
Verbauwand einen Mindestabstand hat. Die in den Baugrund eingeleiteten Ankerkräfte stellen dann keine 
nennenswerte Belastung für die Verbauwand dar und bilden im Untergrund keine gemeinsamen 
Versagensmechanismen mit dem Erddruckkeil aus. Die Wechselwirkungen sind somit vernachlässigbar! 
2.4. BERECHNUNG MIT DER FINITE-ELEMENTE-METHODE 
Die vorgestellten Lösungsstrategien der klassischen Bodenmechanik für Aufgaben mit 
Baugrund/Bauwerk-Wechselwirkungen sind durchaus verschieden. Gemeinsam ist ihnen nur die 
frühzeitige Trennung der Bestandteile Bauwerk und Baugrund und deren weitgehend seperate 
Behandlung. 
Dem steht die integrierte Behandlung der Problemstellung mit der Finite-Elemente-Methode 
entgegen. Hier müssen Verbaukonstruktion und Baugrund in einem Berechnungsmodell behandelt 
werden. Die FEM ist – anders als die klassische Erdstatik – auch in der Lage, Baugrund und Bauwerk mit 
ihren jeweiligen Materialeigenschaften integrativ zu behandeln. Eine weitergehende Definition von 
Schnittstellen entfällt dabei. So ist bei Baugruben in Abweichung von den klassischen Verfahren die 
Vorgabe einer Erddruckverteilung nicht möglich – aber auch nicht nötig (Perau und Haubrichs, 2006). 
Auch Bettungsmodule für das Erdwiderlager müssen nicht ermittelt werden. 
Ein weiterer großer Vorteil bei der Berechnung von Baugruben mit der FEM besteht darin, dass 
potenzielle Versagensmechanismen nicht vorab bekannt sein müssen (Schanz, 2006b). Dies erlaubt die 
Berechnung von Problemstellungen, bei denen potenzielle Versagensmechanismen noch unbekannt sind. 
Zur Bestimmung der Versagensmechanismen und den zugehörigen Sicherheitswerten hat sich in den 
Fällen, bei denen die Scherparameter entscheidend sind, die ϕ-c-Reduktion (Brinkgreve & Bakker 1991) 
als geeignet erwiesen. 
Voraussetzung für eine derartige Berechnung ist außer der einschlägigen Erfahrung des Anwenders 
eines FEM-Programms, dass die Modellierung möglichst zutreffend ist. Dazu gehört die Verwendung 
entsprechend geeigneter Stoffgesetze, wie in den Empfehlungen des Arbeitskreises Numerik in der 
Geotechnik (Schanz, 2006a) vorgegeben. 
Auf der anderen Seite sollten die Anforderungen von Bauherren und Prüfingenieuren an FEM-
Berechnungen nicht ins Unermessliche gehoben werden, wenn in vergleichbaren Fällen bei klassischen 
Berechnungsverfahren relativ beliebig und grob vorgegangen werden darf. 
3. Anwendungsbeispiele 
Die Möglichkeiten bei der Anwendung der FEM zur Berechnung von Wechselwirkungen über den 
Baugrund sollen anhand von drei Beispielen gezeigt werden. Anhand dieser drei exemplarischen 
Fragestellungen aus dem Bereich der Baugruben soll gezeigt werden, wie sich aus FEM-Berechnungen 
Schlussfolgerungen zur Optimierung von Verbaukonstruktionen ableiten lassen, die sich auf Basis von 
Berechnungen nach den klassischen Verfahren der Erdstatik nicht ohne weiteres ziehen lassen. 
3.1. BEISPIEL A - GEGENÜBERLIEGENDE VERBAUWÄNDE 
Die klassische Erddrucktheorie geht davon aus, dass bei der Berechnung einer Verbauwand der Baugrund 
im Bereich des Erdwiderlagers unbeeinflusst ist von anderen Einwirkungen als denen aus der betrachteten 
Verbauwand selber. 
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Häufig – wie zum Beispiel bei Gräben zur Verlegung von Rohrleitungen – liegt einer Verbauwand in 
nicht allzugroßer Entfernung eine andere Verbauwand gegenüber. Hier überschneiden sich die 
Einflussbereiche der beiden Verbauwände im Bereich ihrer Erdwiderlager. Intuitiv betrachtet scheint sich 
diese Wechselwirkung zwischen den beiden Verbauwänden über den Baugrund günstig auszuwirken. 
In einem Beispiel soll untersucht werden, ob sich diese Wechselwirkung durch Berechnungen mit der 
FEM – im Gegensatz zur klassischen Erdstatik – belegen lässt und ob sie berücksichtigt werden kann, 
sollte oder gar muss. 
 
 
Abbildung 4: Beispiel A – System und Geometrie für ... a) ... eine „unendlich“ breite Baugrube, b) ... eine Baugrube mit einer 
Breite b = 5 m, c) ... eine sehr schmale Baugrube (b=2m) 
Bei dem Beispiel A handelt es sich um eine 13 m tiefe Baugrube im Sand, bei der das Grundwasser in der 
Sohle ansteht. Abb. 4 zeigt die Geometrie sowie das statische System der Verbaukonstruktion. Die 
Verbauwand ist mit zwei Steifenlagen gestützt; das Erdwiderlager wird durch eine Einbindetiefe von 
t = 4 m ausgebildet. Dargestellt sind von links nach rechts eine praktisch unendlich breite Baugrube, die 
hinsichtlich des Erdwiderstands dem Ansatz der klassischen Bodenmechanik entspricht, eine Baugrube 
mit b = 5 m Breite sowie eine mit b = 2 m sehr schmale Baugrube. 
Die angesetzten Materialmodelle und -kennwerte sind dem in Perau (2007) verwendeten Beispiel 
entlehnt. Sie betragen für den Boden (Sand, mitteldicht gelagert): Hardening-Soil-Modell; 
γ/γ’=18/9 kN/m³; c’=0,1 kN/m², ϕ’=35°, ψ=5°; E50ref=Eoedref=20 MN/m², Eurref=60 MN/m², νur=0,2, 
pref=100 kN/m², m=0,5, k0nc=0,426, Rf=0,9; für die Verbauwand (Spundwandprofil Larssen 43, 
idealisiert): Elasto-Plastisch; Querschnittswerte EA=4,452⋅106 kN/m, EI=73290 kNm²/m, Mpl=300 
kNm/m, Npl=∞, ν=0,2, Gewicht w=1,7 kN/m², Wandreibung R=tan δ/tan ϕ’=0,7 sowie für die Steifen: 
Elasto-Plastisch; EA=37,5 MN/m², Npl=350 kN/m (nicht vorgespannt). 
Variiert wurde in dem Beispiel die Breite der Baugrube b. Das System wurde unter Ausnutzung seiner 
Spiegelsymmetrie modelliert. Die Verbauwand befindet sich demnach b/2 von einem horizontal 
unverschieblichen Rand entfernt. Der Aushub wurde soweit möglich in Schritten von 2 m vollzogen. 
 
Tabelle 1: Beispiel A – Variation der Baugrubenbreite – ausgewählte Berechnungsergebnisse 
b ηvor 2. Steife ηEnde wh (-15m) max wh max M S1 S2 max eph 
[m] [-] [-] [mm] [mm] [kNm/m] [kN/m] [kN/m] [kN/m²] 
20 1,893 1,385 11 19 153 240 282 144 
7 1,915 1,387 10 20 149 230 286 149 
5 1,959 1,441 9 19 147 226 284 162 
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Tabelle 1 enthält einige wesentliche Ergebnisse dieser Berechnung. Demnach führt die abnehmende 
Breite der Baugrube b ... 
... zu einer Zunahme der mit der ϕ-c-Reduktion berechneten Werte für die Gesamtstandsicherheit 
sowohl für den Zwischenzustand vor Einbau der 2. Steifenlage (ηvor 2. Steife) als auch für den Endzustand 
(ηEnde), signifikant wird die Zunahme jedoch erst bei einer Breite b < 7 m, 
... zu einer signifikanten Abnahme der Wandverschiebung in der Mitte des Erdwiderlagers wh (-15m), 
... zu keiner nennenswerten Abnahme der maximalen Wandverschiebung max wh, da diese durch die 
Nachgiebigkeit der nicht vorgespannten Steifen dominiert wird (signifikant wird die Abnahme erst bei 
einer Breite b < 5 m), 
... zu einer geringfügigen Abnahme des maximalen Biegemoments im Endzustand max M sowie der 
Steifenkräfte S1 und S2 
... zu einer signifikanten Zunahme der maximalen Ordinate des Erdauflagers max eph. 
Aufschlussreich sind die in Abb. 5 dargestellten Verläufe von Erddruck, Erdauflagerspannung und 
Wandverschiebung in Abhängigkeit der Baugrubenbreite. Der Unterschied zwischen den dargestellten 
Kurven für b = 5 m und b = 20 m ist dabei vernachlässigbar. Als signifikant kann hier lediglich die 
Abweichung der Kurven für die sehr schmale Baugrube (b = 2 m) bezeichnet werden. Beim Verlauf der 
Erddruckspannungen fällt auf, dass die in Tabelle 1 dokumentierte hohe Erdauflagerspannung hier eine 
Entsprechung in einem hohen Erddruck auf der Erdseite findet. Das durch die gegenüberliegende 
Verbauwand steifere Erdwiderlager zieht offenbar zusätzliche Erddrucklasten an, die vom Erdwiderlager 
aufgenommen werden. Die Wandverschiebung im Fußbereich ist insgesamt deutlich kleiner als bei 
Baugruben mit großer Breite. 
 
 
Abbildung 5: Beispiel A – Variation der Baugrubenbreite – Verläufe von Erddruck, Erdauflagerspannung und 
Wandverschiebung 
Da eine geringe Baugrubenbreite offenbar sowohl zu größeren Erdauflagerspannungen als auch zu 
kleineren Verschiebungen am Erdwiderlager führt, ist der Bettungsmodul im Erdwiderlagerbereich bei 
schmalen Baugruben erheblich größer als bei vergleichbaren breiten Baugruben. Dies muss zum Beispiel 
bei der Auswertung von in situ-Messungen bei schmalen Baugruben beachtet werden, wenn daraus 
Erkenntnisse für Verbauwände im allgemeinen abgeleitet werden sollen. 
Beachtet werden sollten die erhöhten Horizontalspannungen im Erdwiderlagerbereich schmaler 
Baugruben, auch wenn Baukörper wie z.B. Rohrleitungen in ihrem Einflussbereich liegen. 
Bei der Beurteilung, ob eine Baugrube im oben verwendeten Sinne als schmal zu betrachten ist, sollte 
das dimensionslose Verhältnis von Breite zu Einbindetiefe b/t herangezogen werden. 
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Abbildung 6:  Beispiel A – Variation der Baugrubenbreite –  Versagensmechanismen 
Die festgestellte Abhängigkeit der mit der ϕ-c-Reduktion ermittelten Sicherheitswerte von der 
Baugrubenbreite lässt bereits deren Einfluss auf den Versagensmechanismus vermuten. Der in Abb. 6 
dargestellte Vergleich der Versagensmechanismen zeigt, dass ihre Geometrie auf der Erdseite kaum von 
der Baugrubenbreite b abhängt. Insbesondere sind die Umhüllenden der einzelnen Bruchkörper praktisch 
deckungsgleich. Die Unterschiede in den Sicherheiten stammen offenbar nur aus der unterschiedlichen 
Geometrie des Erdwiderlagerbereichs. 
Ohne explizite Untersuchung kann daher vermutet werden, dass sich beim Nachweis gegen Versagen 
des Erdwiderlagers ein Anwachsen des Erdwiderstands bei sehr schmalen Baugruben grundsätzlich in 
Rechnung stellen lässt. Der Effekt ist jedoch nur bei größeren Wandreibungswinkeln zu erwarten. Bei 
R=0 (glatte Wand) liegt der Rankine’sche Sonderfall vor, bei dem dieser Effekt nicht mehr eintreten 
kann. Beachtet werden muss jedoch, dass offenbar auch die Auflagerspannungen mit abnehmender 
Baugrubenbreite entsprechend anwachsen. Hinsichtlich der Nachweisführung gegen Versagen des 
Erdwiderlagers könnte sich die Variation der Baugrubenbreite b also neutral verhalten. 
Für eine Untersuchung der Gesamtstandsicherheit – wenn diese konventionell mit Gleitkreisen 
durchgeführt wird – muss beachtet werden, dass auch bei schmalen Baugruben auf der Luftseite der 
Verbauwand nicht wesentlich mehr Widerstand angesetzt wird als das dem Erdwiderstand entspricht. 
Eine an dem Beispiel A durchgeführte Variation der Wandreibung R hat gezeigt, dass die oben 
beschriebenen Effekte grundsätzlich nicht vom angesetzten Wandreibungswinkel abhängen. Auch an 
anderen exemplarischen Baugruben haben sich vergleichbare Effekte gezeigt, ohne dass sich dort 
erheblich größere Einflüsse aus der Baugrubenbreite b ergeben hätten. 
Zu einer sehr starken Wechselwirkung führt bekanntlich eine Umströmung dicht gegenüberliegender 
Verbauwände. Es kommt so bei schmalen Baugruben zu einer ungünstigen Situation beim Verlauf des 
hydraulischen Gradienten, der bei den Nachweisen gegen hydraulischen Grundbruch und gegen das 
Versagen des Erdwiderlagers berücksichtigt werden muss. Exemplarische Untersuchungen mit der FEM 
dazu liegen ebenfalls vor (Perau, 2005). 
3.2. BEISPIEL B – BAUGRUBENWAND UND VERPRESSKÖRPER 
Das klassische Nachweiskonzept (EAB, 2006) für verankerte Baugrubenwände führt über den Nachweis 
gegen Versagen in der tiefen Gleitfuge zu Mindestlängen für die Anker. So werden die über den 
Baugrund geleiteten Wechselwirkungen zwischen Verbauwand und Verpresskörper des Ankers 
zumindest beschränkt. 
Bei Baugruben mit Deckelbauweise ist durch die unnachgiebige Kopfstützung der 
Versagensmechanismus “tiefe Gleitfuge” nicht möglich. Hier kann eine Berechnung mit Hilfe der FEM 
besonders nützlich sein, da die Wechselwirkungen realitätsnah erfasst werden und mögliche 
Bruchmechanismen nicht übersehen werden können (Perau et al., 2008). 
 
 
3. Workshop des DGGT Arbeitskreises 1.6 Numerik in der Geotechnik 





Abbildung 7: Beispiel B – Variation der Ankerlängen – System, Geometrie und Wechselwirkungen zwischen 
Baugrubenwand und Verpresskörper via Baugrund 
Das hier exemplarisch untersuchte, in Abb. 7 dargestellte System ist Perau et al. (2008) entnommen. Es 
handelt sich um eine zweifach rückverankerte und in Höhe der GOK durch einen unnachgiebigen Deckel 
gestützte Schlitzwand. Um die Anzahl der Parameter zu begrenzen, sind die Anker für das Beispiel gleich 
lang gewählt (L1 = L2). 
Für das in Abb. 7 dargestellte System wurde die Länge der freien Ankerstrecke L = L1 = L2 variiert 
und dabei die Auswirkungen auf die Schnittgrößen und die berechneten Sicherheitswerte registriert. 
Abb. 8 zeigt einige ausgewählte Ergebnisse, die das Resultat der Wechselwirkungen zwischen 
Verbauwand und Verpresskörper der Anker darstellen. 
 
 
Abbildung 8: Beispiel B – Variation der Ankerlängen – Ergebnisse der FEM-Berechnung 
Die in Abb. 8 (links) dargestellten Sicherheitswerte aus der ϕ-c-Reduktion für den Endaushub und den 
Zwischenzustand vor Einbringen der 2. Ankerlage sind bereits bei geringen Ankerlängen (L = 5 m) 
relativ hoch und stagnieren bei etwa L = 8 bis 10 m. Die Berechnungen lassen den Schluss zu, dass bei 
einer unnachgiebigen Kopfstützung die Wechselwirkung zwischen Verbauwand und Verpresskörper 
hinsichtlich der Ausbildung gemeinsamer Bruchmechanismen nicht sehr gewichtig ist und die Anker hier 
grundsätzlich kürzer gewählt werden können als sich nach dem klassischen Nachweisverfahren ergibt. 
Auf der anderen Seite ergeben sich bei der Variation der Ankerlängen Wechselwirkungen, die sich bei 
den Schnittgrößen sowie der Verformung der Wand bemerkbar machen. Abb. 8 (rechts) zeigt, dass bei 
kurzen Ankern die maximalen Biegemomente und die Steifenkraft im Deckel ebenso deutlich anwachsen 
wie die Wandverschiebungen. Die Wechselwirkungen zwischen Verpresskörper und Boden sowie 
zwischen Verbauwand und Boden führen offensichtlich dazu, dass hier die abgeleiteten Ankerkräfte 
wieder zur Verbauwand zurück gelangen. Daraus resultieren sowohl ein größerer Erddruck als auch eine 
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größere Wandverschiebung. Weitere Einzelheiten und Variationen zu dem Beispiel sind Perau et al. 
(2008) zu entnehmen. 
3.3. BEISPIEL C - VERPRESSKÖRPER UND GRÜNDUNG 
Mitunter befinden sich im Einflussbereich von Baugrubenwänden und ihrer Verankerung Gründungen 
fremder Bauwerke oder Krane. Eurocode 7 (2005) legt unter Kapitel 8.2 hierzu fest: „Folgende 
Grenzzustände ... müssen bei Ankerungen nachgewiesen werden: ... Wechselwirkung von Ankergruppen 
mit dem Untergrund und angrenzenden Bauwerken.“ Derartige Wechselwirkungen von Ankern mit 
angrenzenden Bauwerken lassen sich relativ einfach und flexibel mit der FEM erfassen. 
An dem folgenden Beispiel sollen Wechselwirkungen zwischen den Verpresskörpern einer 
Verankerung und einer Belastung an der Geländeoberfläche untersucht werden. Die Untersuchung bleibt 
hier auf die Standsicherheiten und die zugehörigen Versagensmechanismen beschränkt, obwohl auch 
Grenzzustände der Gebrauchstauglichkeit nachzuweisen sind. 
 
    
Abbildung 9: Beispiel C – Variation der Laststellung – System und Geometrie mit Wechselwirkungen und Last und 
Beschreibung der Belastung 
Bei dem in Abb. 9 (links) dargestellten Beispiel C handelt es sich um eine 12 m tiefe Baugrube, die durch 
eine zweifach rückverankerte Spundwand eingefasst wird. Die in Abb. 9 (rechts) beschriebene Belastung 
an der Oberfläche soll erst nach dem Endaushub erfolgen, es könnte sich demnach zum Beispiel um 
Baustoffsilos oder einen Kran handeln. 
Der Baugrund und das Spundwandprofil sind bis auf das fehlende Grundwasser mit dem Beispiel A 
identisch. Abweichend von Beispiel A wurde die Wandreibung hier mit R=0,5 angesetzt. Die Anker 
haben einen horizontalen Abstand von 2 m und werden nach Einbau mit 100 kN/m vorgespannt (freie 
Ankerstrecke: Elasto-Plastisch, EA=75 MN/m, Npl=350 kN/m; Verpresskörper: Elasto-Plastisch, 
EA=100 MN/m, Npl=1000 kN/m). 
Untersucht wurde die Auswirkung einer nach Endaushub an der Geländeoberfläche aufgebrachten 
trapezförmigen Last gemäß Abb. 9 (rechts). Die Größe dieser Belastung wird durch die maximale 
Lastordinate qmax beschrieben. 
Für eine derartige Oberflächenlast mit einer Ordinate qmax wurde die Laststellung XL variiert und 
dabei mittels ϕ-c-Reduktion ihr Einfluss auf die Gesamtstandsicherheit berechnet. Abb. 10 zeigt als 
Ergebnis der Untersuchung Einflusslinien ηFEM(XL) für die Gesamtstandsicherheit in Abhängigkeit von 
der Belastungsordinate qmax. 
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Abbildung 10: Beispiel C – Variation der Laststellung –  Ergebnisse für die Sicherheitswerte 
Beim Endaushub der Baugrube, bei dem keine Verkehrslast angesetzt wurde (qmax = 0), beträgt der 
berechnete Sicherheitswert einheitlich ηFEM = 1,579. 
Bis zu einem gewissen Abstand (XL > 25 m) nehmen bei konstantem Abstand XL die berechneten 
Sicherheitswerte mit zunehmender Last ab. Über diesen Abstand XL hinaus haben nur Lasten, die eine 
gewisse Größe überschreiten, einen Einfluss auf die berechneten Sicherheitswerte. 
Für alle Lasten qmax > 0 kN/m² ist eine Abhängigkeit des Sicherheitswertes von der Laststellung zu 
verzeichnen. Diese Abhängigkeit steigt mit der Größe der Lastordinate deutlich an. 
Lasten in einem geringen Abstand von der Verbauwand haben, wenn sie  gering sind, kaum einen 
Einfluss – wenn sie eine gewisse Größe überschreiten, jedoch einen erheblichen Einfluss auf den 
Sicherheitswert, welcher dann auch unter 1 fallen kann. 
Ein zunehmender Abstand der Last von der Verbauwand hin zu den Verpresskörpern der oberen 
Ankerlage führt bei kleineren Lasten zunächst zu einer geringfügigen Abnahme des Sicherheitswertes, bei 
größeren Lasten zu einer deutlichen Steigerung des Sicherheitswertes. 
In einem gewissen Bereich, der etwa beim Punkt A (vgl. Abb. 9) beginnt und deutlich bis hinter Punkt 
C (vgl. Abb. 9) reicht, fallen die Sicherheitswerte bei kleinen Belastungsordinaten qmax mäßig, bei großen 
Belastungsordinaten deutlich ab. Bei sehr großen Lasten liegen die Sicherheitswerte auch unter 1. 
Mit weiter steigendem Abstand XL – wenn der Einflussbereich der Verpresskörper verlassen wird – 
steigen die Sicherheitswerte wieder an und bleiben dann konstant. Die Last liegt dann außerhalb des 
Einflussbereichs der Verbaukonstruktion. Bei kleineren Lasten wird für den berechneten Sicherheitswert 
derjenige der Verbaukonstruktion ohne Last maßgeblich; bei größeren Lasten wird das Versagen des 
Untergrunds der Last gegen Grundbruch maßgeblich – hier ist die Gesamtstandsicherheit der 
Verbaukonstruktion höher als die Sicherheit gegen Grundbruch. 
Abb. 11 zeigt die zur Belastung qmax = 200 kN/m² gehörenden Versagensmechanismen für einige 
Laststellungen XL. Hier spiegeln sich die in Abb. 10 gewonnenen Erkenntnisse wider. Bei XL = 5 m führt 
offenbar eine Zwangsgleitfläche an der Hinterkante der Last zum Versagen. Bereits bei XL = 11 m, wo in 
Abb. 10 ein lokales Maximum vorliegt, befindet sich die Last eindeutig im Einflussbereich des 
Verpresskörpers und der Versagensmechanismus geht von der Zwangsgleitfläche in eine „Tiefe 
Gleitfuge“ über. Letztere ist bei XL = 15 m und XL = 19 m zweifelsfrei maßgeblich. Bei XL = 25 m deutet 
sich eine Grundbruchfigur unter der Last an, die sich mit einer Tiefen Gleitfuge vereinigt. Festzuhalten 
ist, dass hier die Last bereits deutlich außerhalb des Einflussbereichs nach EAB (2006) (Punkt C nach 
Abb. 9) liegt. 
Bei XL = 29 m gibt es zwischen Verbaukonstruktion und Last keine Wechselwirkung mehr – hier liegt 
die Last erkennbar außerhalb des Einflussbereichs der Verbauwand. 
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Grundsätzlich sehen die Versagensmechanismen auch bei kleineren Oberflächenlasten ähnlich aus – 
wobei die Wechselwirkung sich auf kleinere Bereiche und geringere Intensitäten beschränkt. 
Die Versagensmechanismen in Abb. 11 zeigen auch, dass die Verpresskörper beider Ankerlagen an 
den Versagensmechanismen beteiligt sind. Die für das Beispiel C gewählten Ankerlängen führen 
demnach auch zu erheblichen Wechselwirkungen zwischen den Verpresskörpern der beiden Ankerlagen. 
Ein Vergleich mit zwei Ankerlagen identischer Ankerlänge (L = 12 m) zeigte hinsichtlich der 





Abbildung 11: Beispiel C – Variation der Laststellung –  Bruchfiguren für qmax=200 kN/m² 
Bei örtlich begrenzter Last sind zumindest dann, wenn die Lastordinate hoch ist, in Erweiterung der EAB 
(2006) Überlegungen hinsichtlich möglicher Zwangsgleitflächen für den „kleinen“ dreieckigen Erdkeil 
(unterhalb der Punkte A bis C gem. Abb. 9) zu führen. Belastungen in diesem Bereich scheinen sich 
grundsätzlich ungünstig auszuwirken. 
Wenn eine begrenzte Auflast größerer Lastordinate im Bereich des Verpresskörpers der oberen 
Anlagerlage liegt, dann reagiert der Sicherheitswert möglicherweise höchst sensitiv auf eine Veränderung 
der Lastordinate. Dies ist beim Nachweis der Standsicherheit für die Verbaukonstruktion durch eine 
Vergrößerung der Lastordinate durch entsprechend große Teilsicherheitsbeiwerte zu berücksichtigen. Auf 
der anderen Seite muss beim Nachweis einer Gründung im Bereich einer Verpressstrecke die 
möglicherweise äußerst ungünstige Wirkung der Verpressstrecke auf die Grundbruchlast berücksichtigt 
werden. Nach Möglichkeit sollte eine derartige Wechselwirkung durch eine entsprechende Ankerlänge 
oder eine entsprechende Lage der Gründungslast vermieden werden. 
Bei dem festgestellten Phänomen spielt auch die Lage der Verpresskörper der unteren Ankerlage eine 
nicht zu vernachlässigende Rolle, so dass hier kaum allgemeingültige Regeln formuliert werden können. 
4. Zusammenfassung und Fazit 
Da sich mit Berechnungen auf Basis der Finite-Elemente-Methode (FEM) unter Verwendung geeigneter 
Stoffgesetze das mechanische Verhalten von Baugrund und Konstruktionsteilen realitätsnah berechnen 
lässt, bildet die FEM die Grundlage für eine zutreffende Beschreibung von Wechselwirkungen zwischen 
Bauwerken und dem Baugrund. Auch Wechselwirkungen zwischen Bauwerken, die über den Baugrund 
geleitet werden, lassen sich mit der FEM daher zutreffend berechnen. 
Verformungsberechnungen auf Basis der FEM werden relativ häufig vorgenommen. Berechnungen 
zur Standsicherheit werden in aller Regel mit den Ansätzen der klassischen Erdstatik durchgeführt – die 
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FEM kommt hier nur ausnahmsweise zur Anwendung. In dem vorliegenden Beitrag wurden daher an drei 
exemplarischen Baugrubenkonstruktionen vornehmlich Wechselwirkungen im Hinblick auf die 
Standsicherheit untersucht. Dabei hat sich gezeigt, dass die FEM auch hier zielgerecht eingesetzt werden 
kann. 
Sicherlich ist es für Standardfälle nicht erforderlich, auf die FEM anstelle der klassischen Erdstatik 
zurückzugreifen. Für komplexe Fälle, Schadensnachrechnungen oder zur Optimierung von 
Baugrubenkonstruktionen kann die FEM jedoch ein wertvolles Hilfsmittel bei der erforderlichen 
Nachweisführung darstellen. Sie kann dabei zu Erkenntnissen führen, die mit den klassischen Methoden 
der Erdstatik kaum gewonnen werden können. 
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ZUR BEMESSUNG VON MONOPILES FÜR ZYKLISCHE LASTEN 
MARTIN ACHMUS & KHALID ABDEL-RAHMAN 
Institut für Grundbau, Bodenmechanik und Energiewasserbau, Leibniz Universität Hannover, 
Appelstr. 9A, 30167 Hannover, Email: achmus@igbe.uni-hannover.de 
Kurzfassung: In den einschlägigen Richtlinien für Offshoregründungen wird gefordert, den Einfluss 
zyklischer Belastungen auf Gründungselemente zu berücksichtigen. Dazu sollen möglichst auch zyklische 
Laborversuche herangezogen werden. Es wird ein auf Finite Elemente-Simulationen basierendes 
Berechnungsverfahren vorgestellt, mit dem die Prognose des Langzeit-Verformungsverhaltens von 
Pfählen unter zyklischer Horizontallast unter Berücksichtigung der Ergebnisse zyklischer 
Triaxialversuche möglich wird. 
1. Einleitung 
In Nord- und Ostsee sind derzeit zahlreiche Offshore-Windparks in Planung. Da ein erheblicher Anteil 
der Baukosten für Offshore-Windenergieanlagen auf die Gründungsstruktur entfällt, gilt es, möglichst 
kostengünstige, aber natürlich ausreichend standsichere und insbesondere unter den hochgradig 
zyklischen Belastungen aus Wind und Wellen dauerhaft gebrauchstaugliche Lösungen zu realisieren. Bei 
den meisten der bislang in Nord- und Ostsee errichteten Windparks kam die Monopilegründung zum 
Einsatz, siehe Bild 1. Diese besteht aus einem einzelnen Stahlrohrpfahl großen Durchmessers, der in den 
Seegrund gerammt wird. Bislang realisierte Durchmesser lagen meist um rd. 3 m, weil Windenergie-
anlagen mit relativ geringen Nennleistungen in flachem Wasser zu gründen waren. Erst in jüngerer Zeit 
wurden auch bereits Monopiles mit rd. 5 m Durchmesser hergestellt. 
In den deutschen Seegebieten sind große 5 MW-Anlagen geplant, und die Wassertiefen an den 
geplanten Standorten liegen meist zwischen rd. 15 und rd. 40 m. Bei diesen Randbedingungen sind 
Durchmesser von mindestens 5 m und bei den großen Wassertiefen – sofern hier nicht andere 
Gründungsformen wie z. B. Jacket oder Tripod wirtschaftlich sind – sogar von rd. 6 bis 8 m erforderlich. 
Eine besondere Problematik bei der Bemessung von Monopiles besteht in der Abschätzung der über 
die geplante Lebensdauer der Gründung von meist 20 bis 30 Jahren zu erwartenden permanenten 
Schiefstellung. Seitens der Planer wird meist eine relativ geringe zulässige Schiefstellung von z. B. 0,5° 
(inklusive Herstellungsungenauigkeiten) vorgegeben. Ein abgesichertes Berechnungsverfahren, mit dem 
die bleibende Schiefstellung abhängig von den Eigenschaften des Pfahl-Baugrundsystems und den 
tatsächlich über die Lebensdauer zu erwartenden zyklischen Einwirkungen aus Wind und Wellen 
bestimmt werden kann, existiert derzeit nicht. 
In dem vorliegenden Beitrag wird zunächst der Stand des Wissens bezüglich der Bemessung von 
Monopiles kurz dargestellt. Anschließend wird ein am Institut der Verfasser entwickeltes, auf 
numerischen Simulationen und zyklischen Triaxialversuchen basierendes Verfahren zur Abschätzung 
zyklischer Verformungen dargestellt. Mit diesem Verfahren erhaltene Ergebnisse werden vorgestellt.  
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Abbildung 1: System der Monopilegründung einer Offshore-Windenergieanlage. 
2. Wissensstand 
2.1. VERHALTEN VON PFÄHLEN UNTER ZYKLISCHER LATERALBELASTUNG  
Unter einer zyklischen Belastung wird hier eine langsame, wiederholte Belastung verstanden, bei der 
weder Porenwasserüberdrücke auftreten noch (dynamische) Trägheitseffekte von Bedeutung sind. Eine 
derartige Beanspruchung führt bei Böden zu einer Dehnungs- bzw. Verformungszunahme mit 
zunehmender Zyklenzahl. Abhängig von der Größe der zyklischen Belastung in Relation zur statischen 
Festigkeit des Bodens klingen die Akkumulationsraten mit der Zyklenzahl deutlich ab (Beruhigung) oder 
es kommt zu einer relativ starken Zunahme und entsprechend großen Verschiebungen (progressives 
Versagen). Dieses Verhalten lässt sich in Elementversuchen wie z. B. einem zyklischen Triaxialversuch 
beobachten. 
Ganz ähnlich lässt sich das Verhalten eines Pfahl-Boden-Systems unter zyklischer Last beschreiben. 
Hier kommt es zu einer Akkumulation der Pfahlverformungen. Experimentell untersucht wurde diese 
unter anderem in Feldversuchen von Alizadeh & Davisson (1970) und in Modellversuchen von Hettler 
(1981), siehe Abb. 2 und 3. 
 
 
Abbildung 2: Ergebnisse von Alizadeh & Davisson (1970). 
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Abbildung 3: Modellversuchsergebnisse von Hettler (1981). 
Hettler (1981) hat aus Versuchen an Modellpfählen in trockenem Sand folgende Gleichung für die 








, +=  (1) 
Hierin bezeichnet N die Anzahl der Lastzyklen, yK,N die Pfahlkopfverschiebung nach N und yK,1 die 
Pfahlkopfverschiebung nach einem Zyklus, d. h. unter statischer Last. Der Parameter CN wurde im Mittel 
zu rd. CN = 0,20 ermittelt. Nach Hettler kann Gleichung (1) auch für Pfähle im Originalmaßstab angesetzt 
werden, wenn als Ausgangsspannungszustand im Boden Ruhedruck vorausgesetzt wird. 
Long & Vanneste (1994) haben mittels der Auswertung von 34 Probebelastungen einen Berechnungs-
ansatz entwickelt, dem als Rechenmodell ein Bettungsmodulverfahren mit linear mit der Tiefe 
zunehmendem Bettungsmodul zugrundeliegt. Die Größe des Bettungsmoduls wird abhängig von der 
Zyklenanzahl N wie folgt ermittelt: 
 tss Nzkzk
−= )()( 0  (2) 
Der Parameter t hängt unter anderem von der Pfahlherstellungsart und der Lagerungsdichte des 
Sandbodens ab, für einen Rammpfahl in mitteldichtem Sand unter Schwelllast wird z. B. t = 0,17 




Abbildung 4: Einfluss zyklischer Schwellbelastung nach dem Verfahren von Long & Vanneste (1994) für einen Monopile in 
mitteldichtem Sand. 
Einen ähnlichen Ansatz haben Little & Briaud (1988) vorgeschlagen. Hiernach ist die zu einer 
bestimmten Bettungsspannung p gehörige Pfahlverschiebung y abhängig von der Zyklenzahl wie folgt 
abzumindern:  
 αNyyN 1=  (3) 
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Der Exponent α entspricht hierin dem Parameter t in Gl. (2).  
Für starre Pfähle kann die Reduktion der Bettungssteifigkeit nach Gleichungen (2) und (3) direkt in 
die Erhöhung der Pfahlkopfverschiebung umgerechnet werden, es gilt also: 
 αNyy KNK 1,, =  (4) 
Für flexible Pfähle hängt der Zusammenhang zwischen Steifigkeitsreduktion und der 
Kopfverschiebungserhöhung von der Art der Belastung und vom Verlauf des Bettungsmoduls über die 
Tiefe ab, siehe hierzu Achmus et al. (2008b). 
Die beschriebenen Bemessungsansätze sind insofern unbefriedigend, als die verwendeten Parameter 
(CN, α, t) das Systemverhalten unter zyklischer Last lediglich „global“ beschreiben. Das spezifische, z. B. 
in zyklischen Triaxialversuchen ermittelte Bodenverhalten lässt sich ebensowenig erfassen wie eine 
Baugrundschichtung. Auch die Größe der Belastung wirkt sich auf die Verformungsakkumulationsrate 
nicht aus. 
2.2. P-Y- METHODE  
Die Berechnung der Verformungen und Schnittgrößen horizontal belasteter Offshorepfähle erfolgt in der 
Praxis nach der p-y-Methode. Hierbei handelt es sich um ein Bettungsmodulverfahren mit nichtlinearen, 
bodenart- und tiefenabhängigen Federcharakteristiken (Abb. 5).  
Gemäß den für die Offshorepraxis einschlägigen Richtlinien (API 2000, DNV 2004) kann die 
Abhängigkeit der Bettungskraft p von der Horizontalverschiebung y in Sandboden durch folgende 








u tanh  (5) 
mit 9,0/8,00,3 ≥−= DzA  bei statischer (einmaliger) Belastung 
und 9,0=A  bei zyklischer Belastung. 
 
Der Parameter k ist hierin eine die Anfangssteigung (k z) der p-y-Kurve bestimmende Größe und wird 
abhängig von der Lagerungsdichte bzw. dem Reibungswinkel des Bodens aus einem Diagramm (s. API 
2000) entnommen.  
pu bezeichnet die maximale Bettungskraft und wird abhängig vom Pfahldurchmesser D und der 
Wichte des Bodens γ bzw γ‘ wie folgt berechnet:  
 ( )[ ]zDczDczcpu γγ 321 ;min +=  (6) 
Auch die Faktoren c1, c2 und c3 können abhängig von der Lagerungsdichte der API (2000) entnommen 
werden. Zyklische Einwirkungen werden für Sandböden durch die Abminderung des Vorfaktors A von 
3,0 – 0,8 z/D auf A = 0,9 im Tiefenbereich bis z = 2,625 D berücksichtigt. Hierbei geht weder die Größe 
der Belastung noch die Anzahl der Lastzyklen ein. Der Berechnungsansatz basiert im Wesentlichen auf 
Untersuchungen aus den 1970er Jahren von Reese und Cox (Reese et al. 1974, Cox et al. 1974), die 
Versuche an 21 m langen Stahlrohrpfählen mit 61 cm Durchmesser ausgewertet haben. Das Lastniveau 
wurde dabei variiert, wobei für zyklische Tests jeweils maximal 100 Lastzyklen realisiert wurden. 
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Abbildung 5: Berechnungsmodell mit nichtlinearen Federkennlinien (p-y-Methode). 
In ähnlicher Weise wie für Sand lassen sich mit den Angaben in API (2000) auch p-y-Kurven für 
Tonböden konstruieren. Bezüglich zyklischer Einwirkungen wird darauf hingewiesen, dass die bei 
Tonböden mögliche erhebliche Entfestigung unter zyklischer Last in angemessener Weise zu 
berücksichtigen ist. 
2.3. PRAKTISCHE BEMESSUNG VON MONOPILES 
In der Praxis werden derzeit in Ermangelung anderer abgesicherter Methoden Monopiles nach dem p-y-
Verfahren für Horizontalkraft- und Biegemomentenbeanspruchung bemessen. Folgende Nachweise 
werden geführt. 
• Für den Nachweis der Tragfähigkeit werden die mit Teilsicherheitsbeiwerten (γE) erhöhten Lasten 
(Bemessungslasten) aufgebracht und die p-y-Kurven mit durch Teilsicherheitsbeiwerte (γϕ bzw. γc) 
abgeminderten Scherparametern ermittelt. Hieraus ergibt sich die für ausreichende Tragfähigkeit 
erforderliche Einbindelänge des Monopiles. 
• Zur Ermittlung der Bemessungswerte der Schnittgrößen werden die Bemessungslasten auf das System 
mit p-y-Kurven für nicht abgeminderte (charakteristische) Scherfestigkeiten aufgebracht. 
• Für charakteristische Extremlasten und charakteristische Scherfestigkeiten wird die Verformung des 
Monopiles ermittelt, um die Gebrauchstauglichkeit bzw. die Einhaltung der Verdrehungstoleranz 
nachzuweisen. 
In allen Berechnungen werden üblicherweise die p-y-Kurven für zyklische Belastung verwendet. 
Problematisch bzw. diskutabel ist die derzeitige Bemessungspraxis zum Einen, weil die in den 
einschlägigen Regelwerken angegebenen p-y-Kurven für Pfähle mit Durchmessern größer rd. 3 m nicht 
als abgesichert gelten können. Nach verschiedenen Untersuchungen (z. B. Achmus & Abdel-Rahman 
2004, Wiemann 2007) wird die Steifigkeit des Pfahl-Bodensystems zumindest für Sandböden bei großen 
Pfahldurchmessern erheblich überschätzt.  
Zum Anderen ist die Vorgehensweise zur Abschätzung permanenter Verdrehungen infolge zyklischer 
Last nicht zufriedenstellend. Die Tatsache, dass der Monopile über seine planmäßige Lebensdauer nahezu 
kontinuierlich durch zyklische Wind- und Wellenlasten unterschiedlicher Amplitude und Richtung 
beansprucht wird, wird lediglich dadurch berücksichtigt, dass der reduzierte Faktor A für zyklische Lasten 
in Gl. (5) angesetzt wird. 
Alternativ wird teilweise eine Abschätzung zyklischer Verformungen durch Anwendung des Ansatzes 
nach Little & Briaud (s. Abschnitt 2.1) vorgenommen. 
Ein bewährtes Bemessungskriterium für die Begrenzung von Verformungen infolge zyklischer 
Belastungen ist die Forderung, dass die Biegelinie eines Pfahls unter Bemessungsextremlast zwei 
Nullstellen (zero toe kick) oder zumindest eine vertikale Tangente aufweist (s. z. B. GL 2005). Dahinter 
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steckt die eher intuitive Vorstellung, dass für einen auch bei Extremlast derart im Baugrund 
„eingespannten“ Pfahl unter zyklischen Lasten keine erhebliche Verformungszunahme zu erwarten ist. 
Für Pfähle sehr großer Durchmesser und entsprechend großer Biegesteifigkeit zeigt sich aber, dass dieses 
Kriterium zu sehr großen Einbindelängen führt.    
3. SDM-Verfahren für die Berechnung zyklischer Verformungsakkumulation 
3.1. ALLGEMEINES 
Aus der Darstellung in Abschnitt 2 wird deutlich, dass mit den verfügbaren Methoden keine zuverlässige 
Prognose der unter zyklischen Lasten zu erwartenden permanenten Verformungen eines Monopiles 
möglich ist. Die Verfahren nach Long & Vanneste (2004) oder Little & Briaud (1988) berücksichtigen 
zwar die Anzahl der Lastzyklen, ihr möglicher Anwendungsbereich ist aber begrenzt (bzw. nicht klar 
definiert), da weder spezifische, für zyklische Beanspruchungen gültige Bodenkennwerte berücksichtigt 
werden noch der Einfluss der Größe der zyklischen Last auf die Verformungszunahme eingeht. 
Im für Offshore-Windenergie-Parks in deutschen Gewässern verbindlichen BSH-Standard 
Baugrunderkundungen (2008) wird darüber hinaus die Durchführung zyklischer Laborversuche und eine 
darauf basierende Abschätzung des zyklischen Verhaltens der Gründung gefordert.  
Nachfolgend wird ein am Institut der Verfasser entwickeltes Berechnungsverfahren beschrieben 
(Stiffness Degradation Model, im Folgenden SDM-Verfahren genannt), welches numerische 
Berechnungen und zyklische Triaxialversuche kombiniert und eine rechnerische Abschätzung der 
Verformungsakkumulation unter zyklischer Last ermöglicht.  
3.2. BESCHREIBUNG DES BODENVERHALTENS IM ZYKLISCHEN TRIAXIALVERSUCH 
Zyklische Triaxialversuche werden meist lastgesteuert durchgeführt. Im triaxialen Kompressionsversuch 
wird die Probe zunächst isotrop unter einer Spannung )0(3σ  konsolidiert. Anschließend kann durch 




1 σσσ Δ+=  ein anisotroper Ausgangsspannungszustand 
erzeugt werden. Im weiteren wird die Vertikalspannung zyklisch auf cyccyc σσσ Δ+= )0(1,1  belastet und 
wieder auf )0(1σ  entlastet. Hierbei wird eine Zunahme der Axialdehnung mit der Lastzyklenzahl 
beobachtet. Der prinzipielle Versuchsablauf und das Ergebnis eines Versuchs sind in Abb. 6 
veranschaulicht. Werden die Dehnungszuwächse bei höheren Lastzyklenzahlen immer kleiner, spricht 
man von „Beruhigung“. Bei hohem Belastungsniveau kann die Dehnungsrate auch zunehmen. Dieses 
Verhalten wird als „progressives Versagen“ bezeichnet.  
In welchem Maße die Dehnung abhängig von der Lastzyklenzahl zunimmt, hängt außer von der 
Bodenart und bei Sanden der Lagerungsdichte vor allem vom Anfangsspannungszustand ( )0(1σ , )0(3σ ) und 
von der Größe der zyklischen Spannung cycσΔ  ab, vgl. u.a. Huurman (1996), Gotschol (2002), Werk-
meister (2004), Wichtmann (2005). Betrachtet wird hier ausschließlich dränierte Beanspruchung einer 
Bodenprobe, sodass die Belastungsfrequenz keinen Einfluss hat. 
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Abbildung 6: Bodenverhalten im zyklischen Triaxialversuch (schematisch). 
 
Nach einem Vorschlag von Huurman (1996), der für das SDM-Verfahren benutzt wird, lässt sich die 
Zunahme der bleibenden Axialdehnung einer Probe wie folgt parametrisch beschreiben: 
 211,,1,,1
bXb







σ=  (zyklisches Spannungsverhältnis). 
b1 und b2 sind Parameter, die das Verhalten eines Bodens unter zyklischer Beanspruchung beschreiben 
und durch eine Serie zyklischer Triaxialversuche zu bestimmen sind.  
Die Bruchspannung σ1,f kann mit den Scherparametern ϕ’ und c’ abhängig von der Seitenspannung σ3 










+= cf  (8) 
berechnet werden. 
In Abb. 7 ist anhand der Gegenüberstellung von Mess- und Berechnungsergebnissen die 
grundsätzliche Eignung des Huurman-Ansatzes belegt.  
Für Sande wird die Bandbreite der zyklischen Bodenparameter b1 und b2 in Kuo (2008) anhand der 




Abbildung 7: Vergleich von Mess- und Berechnungsergebnissen für den zyklischen Triaxialversuch (Huurman 1996) 
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3.3. FINITE ELEMENTE-MODELL 
Eine Finite Elemente-Diskretisierung des Pfahl-Boden-Systems ist beispielhaft in Abb. 8 dargestellt. Das 
Geometriemodell ist dreidimensional, wobei wegen der Symmetrie der Belastung nur der halbe Halbraum 
betrachtet wird. Der Pfahl wird durch Volumenelemente mit linear elastischem Materialverhalten 
abgebildet, wobei sich in Parameterstudien für große Monopiles herausgestellt hat, dass der 
kreisringförmige Stahlquerschnitt näherungsweise durch einen Vollquerschnitt mit äquivalenter 
Steifigkeit ersetzt werden kann. In der Grenzfläche Pfahl-Boden wird die Begrenzung der Mantelreibung 
und eine mögliche Relativverschiebung durch Definition von Kontaktbedingungen realisiert. 
 
 
Abbildung 8: Finite Elemente-Netz (Beispiel) 
 
Das Materialverhalten des Bodens wird durch ein elastoplastisches Stoffgesetz mit Mohr-
Coulomb’scher Bruchbedingung und spannungsabhängiger Steifigkeit beschrieben. Für den Steifemodul, 











pE  (9) 
Hierin ist σm die mittlere Hauptspannung im betrachteten Bodenelement, pref ist ein Referenzwert von 
100 kN/m2 und κ und λ sind Bodenparameter. 
κ- und λ-Werte für verschiedene Bodenarten werden zum Beispiel in der EAU (2004) angegeben. Zu 
beachten ist allerdings, dass die dort enthaltenen Werte für Erstbelastung gelten und in der Regel für 
Setzungsberechnungen verwendet werden. Sie können somit nicht ohne Weiteres auf die spezielle 
Bodenbeanspruchung durch einen horizontal belasteten Pfahl übertragen werden. In eigenen 
Berechnungen wurde deshalb bislang der Ansatz verfolgt, die Steifigkeitsparameter anhand von 
Berechnungen nach der p-y-Methode für Pfähle kleinerer Durchmesser (1 bis 2 m) zu „kalibrieren“. Für 
solche Durchmesser kann die p-y-Methode als einigermaßen abgesichert gelten. Anhand solcher 
Berechnungen wurden für dichte Sande deutlich größere κ-Werte als in EAU (2004) angegeben ermittelt 
(s. hierzu Achmus et al. 2008a). In Abb. 9 sind beispielhaft mit der p-y-Methode nach API (2000) und mit 
dem Finite Elemente-Modell berechnete Verschiebungslinien von Pfählen in mitteldichtem bis dichtem 
Sand (ϕ‘ = 37,5°) mit 2 m und mit 5 m Durchmesser dargestellt. Aufgrund der Anpassung der 
Steifigkeitsparameter ergibt sich für den 2 m-Pfahl eine zufriedenstellende Übereinstimmung zumindest 
hinsichtlich der Pfahlkopfverschiebung. Für den Pfahl großen Durchmessers mit den gleichen Parametern 
ergibt sich – wie bereits in Abschnitt 2.3 dargestellt – dass die zu erwartende Verformung durch die p-y-
Methode erheblich unterschätzt wird. 
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Abbildung 9: Vergleich von Pfahlbiegelinien in dichtem Sand nach p-y-Methode und nach FE-Modell 
3.4. ABLAUF DER BERECHNUNG 
Die im Triaxialversuch festzustellende Zunahme der bleibenden Dehnung der Bodenprobe kann als die 
Abnahme eines Sekantenmoduls der Steifigkeit interpretiert werden (Abb. 10). In dem hier vorgestellten 








E −=  (10) 
Der Ansatz für die Berücksichtigung zyklischer Lasten besteht im SDM-Verfahren also in der 
Abminderung der κ-Werte (und damit des Steifemoduls) abhängig von der Größe der zyklischen 
Beanspruchung eines Bodenelements und der Anzahl der Lastzyklen. 
 
 
Abbildung 10: Reduktion des Sekantenmoduls infolge zyklischer Belastung (schematisch) 
 
Die numerische Berechnung der Verschiebung des Monopiles unter zyklischer Belastung erfolgt in 
drei Stufen. Zunächst wird der Ausgangszustand vor Aufbringen der zyklischen Horizontallast, d. h. unter 
Wirkung des Eigengewichts von Boden und Pfahl sowie aufgehender Konstruktion (Turm), betrachtet. 
Die hierdurch in den Bodenelementen auftretenden größten und kleinsten Hauptspannungen )0(1σ  und 
)0(
3σ werden abgespeichert. Anschließend wird die Horizontallast aufgebracht und die veränderten 
Hauptspannungen in den Elementen werden ermittelt ( )1(1σ , )1(3σ ).  
Der Unterschied des Belastungsniveaus zwischen den Spannungszuständen (1) und (0) kennzeichnet die 
zyklische Beanspruchung eines Elementes. Ein Problem bei der Übertragung von Gleichung (10) für das 
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Verhalten im Elementversuch auf das Verhalten eines Elements des Pfahl-Boden-Systems besteht darin, 
dass im Pfahl-Boden-System beim Übergang vom Ausgangs- auf den belasteten Zustand die 
Hauptspannung 3σ  im allgemeinen nicht konstant bleibt, weshalb das zyklische Spannungsverhältnis X 
(vgl. Gleichung 7) nicht direkt berechnet werden kann. 
Es wird deshalb für jeden Zustand ein Spannungsverhältnis Xa ( )0(aX , 
)1(
aX ) berechnet. Das in 







−=  (11) 
Dieser Parameter charakterisiert die Belastungszunahme eines Elements infolge der zyklischen Last. 
Er kann – wie das zyklische Spannungsverhältnis in Gleichung (7) – maximal 1 werden. Werte X < 0, die 
sich aus Gleichung (11) ebenfalls ergeben können, wenn das Beanspruchungsniveau eines Elementes 
durch die zyklische Last verringert wird, bleiben bei der Berechnung unberücksichtigt, d. h. in diesem 
Fall bleibt die Bodensteifigkeit im numerischen Modell unverändert. 
Mit den gemäß Gleichung (10) abgeminderten Steifemoduln wird der Berechnungsschritt des 
Aufbringens der Horizontallast im numerischen Modell wiederholt. Das Ergebnis ist die Verformung des 
Monopiles beim N-ten Aufbringen der betrachteten Horizontallast. Der beschriebene Berechnungsablauf 
ist in Abb. 11 veranschaulicht. 
 
 
Abbildung 11: Berechnungsablauf beim SDM-Verfahren 
3.5. VALIDIERUNG 
In Abb. 12 ist das Ergebnis der Nachrechnung der bereits in Abschnitt 2.1 erwähnten Modellversuche von 
Hettler (1981) mit dem SDM-Verfahren dargestellt. Es ergibt sich, dass die Zunahme der 
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Abbildung 12: Vergleich der Ergebnisse des SDM-Verfahrens mit Modellversuchsergebnissen von Hettler (1981) 
 
Selbstverständlich ist die Validierung des Verfahrens anhand weiterer Versuche wünschenswert und 
notwendig. Aufgrund der notwendigerweise getroffenen Annahmen und Idealisierungen bedarf es 
gegebenenfalls auch noch der Modifikation auf Grundlage von Messungen und Erfahrungen. Das SDM-
Verfahren liefert aber plausible und damit viel versprechende Ergebnisse, auf deren Basis eine erste 
Beurteilung des Tragverhaltens von Pfählen unter zyklischer Horizontallast möglich wird. 
4. Ergebnisse 
In Abb. 13 sind Berechnungsergebnisse für Monopiles mit 7,5 m Durchmesser und Einbindelängen von 
20 m bzw. 40 m in dichtem Sand wiedergegeben. Die Belastung besteht jeweils aus einer Horizontalkraft 
von 15 MN, die in 20 m Höhe über dem Seeboden angreift. Die zyklischen Bodenparameter b1 und b2 
wurden anhand der Auswertung in der Literatur dokumentierter zyklischer Triaxialversuche abgeschätzt 
(s. Kuo 2008). 
Aus den Steifigkeitsverteilungen im oberen Bildteil wird deutlich, dass die Steifigkeitsreduktion bei 
dem langen Pfahl weitgehend auf den oberen Bereich der Einbindelänge beschränkt ist. Beim kurzen 
Pfahl (unter gleicher Belastung, also größerer relativer Beanspruchung) tritt dagegen die 
Steifigkeitsreduktion über die gesamte Pfahllänge auf. Entsprechend weist der kürzere Pfahl ein deutlich 
ungünstigeres Verhalten unter zyklischer Beanspruchung auf. Die Kopfverschiebung (in Höhe des 
Seebodens) nach 1000 Lastzyklen beträgt etwa das 3,5-fache der bei statischer (1-maliger) Belastung. Der 
lange Pfahl weist dagegen nicht nur – entsprechend seiner größeren Länge und Tragfähigkeit – deutlich 
geringere Verschiebungen, sondern auch eine erheblich geringere Rate der Verformungszunahme auf. 
1000 Lastzyklen führen zu einer etwa 50%igen Zunahme der Kopfverschiebung (Abb. 13 unten). 
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Abbildung 13: Vergleich der Ergebnisse des SDM-Verfahrens für Monopiles mit 40 m und 20 m Einbindelänge bei gleicher 
Belastung 
Anhand dieser Ergebnisse wird deutlich, dass das Maß der Verformungszunahme eines Monopiles 
abhängig ist von der relativen Größe der zyklischen Belastung. Unter einer sehr geringen Belastung wird 
die – ohnehin kleine – statische Verformung auch unter vielen Zyklen kaum größer, während sich bei 
hoher Beanspruchung eine stärkere relative Verformungszunahme ergibt. Dieses Verhalten erscheint 
plausibel, wird aber durch die existierenden Berechnungsansätze nicht erfasst. Kuo (2008) hat gezeigt, 
dass bei Anwendung des beschriebenen Berechnungsansatzes die Verformungsakkumulationsrate 
annähernd linear abhängig ist von der auf die horizontale Grenzlast des Monopiles bezogenen 
Horizontallast. 
Mit dem neuen Berechnungsansatz lässt sich auch die Sinnhaftigkeit der eingangs beschriebenen 
Forderung nach einer vollen Einspannung des Monopiles in den Baugrund bewerten. In Abb. 14 sind die 
berechneten Biegelinien zweier Monopiles gegenübergestellt. Die Belastung und die Einbindetiefe der 
Pfähle ist jeweils gleich, einmal wurde jedoch ein Pfahl mit 7,5 m Durchmesser (Abb. 14 links) und 
einmal mit 2,5 m Durchmesser (rechts) betrachtet. 
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Abbildung 14: Vergleich der Biegelinienentwicklung für Pfähle verschiedener Durchmesser 
Der große Monopile hat geringe Absolutverschiebungen, aber auch eine sehr geringe 
Verformungszunahme unter zyklischer Last. Das zyklische Tragverhalten ist daher als günstig zu 
bewerten. Dennoch ist für diesen Pfahl trotz seiner großen Einbindelänge von 40 m keine volle 
Einspannung gegeben, da sich am Pfahlfuß nicht nur eine Verschiebung („toe kick“), sondern auch eine 
Verdrehung ergibt. Umgekehrt ist es beim Pfahl kleineren Durchmessers. Trotz eines ungünstigeren 
Verhaltens unter zyklischer Last ist für diesen Pfahl die Forderung nach voller Einspannung eindeutig 
erfüllt. 
Dieser Vergleich macht deutlich, dass die Einhaltung des Kriteriums der Pfahleinspannung im Boden 
(s. Abschnitt 2.3) nicht notwendigerweise günstiges Tragverhalten unter zyklischer Last bewirkt. Für sehr 
große und damit sehr steife Monopiles würde diese Forderung zu einer nicht notwendigen bzw. nicht 
begründbaren Verlängerung des Pfahls und damit zu einer wirtschaftlich vermutlich kaum akzeptablen 
Überbemessung führen. Empfehlenswert ist stattdessen, konkrete Anforderungen bezüglich der tolerablen 
Verformungen des Monopiles zu formulieren und diese rechnerisch, z. B. mit dem hier dargestellten 
Verfahren, zu überprüfen. 
5. Zusammenfassung und Schlussbemerkungen 
Das vorgestellte SDM-Verfahren ermöglicht die rechnerische Prognose der Langzeit-Verformungen von 
Monopiles unter zyklischen Lasten unter Berücksichtigung des konkreten Baugrundaufbaus und im Labor 
ermittelter zyklischer Bodenparameter.  
Natürlich bedarf das Verfahren weiterer Validierung. Es liefert aber plausible Ergebnisse und damit 
zumindest eine Grundlage für die Bewertung des zu erwartenden Verhaltens sowie auch vereinfachter 
Bemessungskriterien, mit denen ein ungünstiges Tragverhalten unter zyklischen Lasten ausgeschlossen 
werden kann. 
In der praktischen Anwendung stellt sich das Problem, dass die zyklischen Belastungen eines 
Monopiles variabel sowohl hinsichtlich der Größe der Horizontalkraft als auch hinsichtlich des 
Hebelarms der Kraft sind. Es gilt daher, für eine gewählte Referenzlast aus dem Lastspektrum eine 
äquivalente Lastzyklenzahl zu ermitteln – was wiederum nur über gewisse Annahmen möglich ist (s. 
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Achmus et al. 2008b). Die Weiterentwicklung numerischer Verfahren allein ist daher nicht zielführend. 
Für die Entwicklung „genauer“ Prognosen ist die Sammlung und Auswertung von Messdaten an 
Monopiles im Betrieb unabdingbar.  
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DREIDIMENSIONALE NUMERISCHE BERECHNUNGSMODELLE DER HAUPTBAUGRUBE 
ZUR ERSTELLUNG DER 5. MASCHINE DES RHEINKRAFTWERKS IFFEZHEIM 
MARC RAITHEL, ANDREAS KIRCHNER, FASHID KHADEMI-HASHEMI 
Kempfert + Partner Geotechnik, Goerdeler Straße 4, 97084 Würzburg, 
Email: m.raithel@kup-geotechnik.de 
Die Staustufe Iffezheim liegt bei Rhein-km 334,0 und wurde 1977 in Betrieb genommen. Das bestehende 
Kraftwerk besitzt vier Rohrturbinen und ist für eine Ausbauwassermenge von 1.100 m3/s ausgelegt. Eine 
ergänzende Vereinbarung vom 21.03. bzw. vom 30.03.1994 zum Staatsvertrag vom 04.07.1969 gestattet 
einen maximalen Durchfluss von 1.500 m3/s. Dieser soll mit dem Bau der 5. Maschine optimal 
ausgeschöpft werden.  
Zur Herstellung der 5. Maschine sind drei Baugruben konzipiert, die Oberwasser-Baugrube (Einlauf), 
die Hauptbaugrube (Kraftwerk) und die Unterwasser-Baugrube (Saugschlauch und Auslauf). Sämtliche 
Baugruben befinden sich innerhalb einer an das bestehende Kraftwerk anschließenden künstlichen Insel. 
Die 33 m tiefe Hauptbaugrube mit den Abmessungen von 51 m auf 36 m ist als ovale Baugrube 
(korbbogenförmige Baugrube) mit rückverankerter Unterwasserbetonsohle geplant. Die ca. 45 m tiefe 
Baugrubenwand besteht aus Schlitzwänden (d = 1,50 m). Zur Annäherung an die Bogenform wird die 
Schlitzwand und der Kopfbalken als ein Polygon mit Segmentlängen von ca. 3,0 m hergestellt. Nach 
Herstellung der Schlitzwand wird ein Kopfbalken mit den Abmessungen von 2 m Höhe auf 4 m Breite 
auf der Wand hergestellt. Eine Aussteifung oder eine Rückverankerung der Baugrubenwände ist nicht 
vorgesehen.  
Da eine entsprechende analytische Berechnung z.B. mit Schalenmodellen aufgrund der analytisch 
nicht zu ermittelnden unsymmetrisch auftretenden Einwirkungen infolge Erddruck nicht zielführend ist, 
sollen die ermittelten Schnittgrößen direkt zur Bewehrungsermittlung verwendet werden. Somit war ein 
entsprechend komplexes numerisches Berechnungsmodell zu erstellen, wobei das Tragverhalten der 
Baugrube alleinig aus deren Form bzw. aus deren räumlichen Lastabtrag zutreffend zu berücksichtigen 
war. 
Im Rahmen der Ausführungsplanung der Hauptbaugrube wurden daher dreidimensionale numerische 
Berechnungen durchgeführt. Diese Berechnungen werden mit dem FE-Programm PLAXIS 3DFoundation 
(Version 2.2) am Kontinuummodell durchgeführt. 
Das dreidimensionale Berechnungsmodell wurde unter Berücksichtigung der vorhandenen Situation 
abgebildet. Dabei wurde die geplante Hauptbaugrube, der anstehende Baugrund aber auch die 
vorhandenen vorhandene Nachbarbebauung berücksichtigt. Insbesondere war es erforderlich, das in 
westlicher Richtung dicht an die Hauptbaugrube anschließende bestehende Kraftwerk sowie die im 
Bereich der Hauptbaugrube liegenden Ufermauern (Schwergewichtsmauern) in ihrer Lage und ihren 
Abmessungen realitätsnah zu modellieren. 
Da der Baugrund im Wesentlichen aus unterschiedlich mächtigen nichtbindigen Auffüllungen sowie 
aus gewachsenen Sanden und Kiesen besteht, wurde zur Abbildung des anstehenden Baugrundes das sog. 
Hardening Soil (HS) Modell (elaso-plastisches Stoffgesetz mit deviatorischer und volumetrischer 
Verfestigung) verwendet, welches Ent- und Wiederbelastungseffekte bzw. spannungsabhängige 
Steifigkeiten des Baugrundes erfasst. 
Zur Berücksichtigung der Zusammensetzung des Korbbogens aus einzelnen Schlitzwandlamellen 
wurde eine Zugkraftübertragung in horizontaler Richtung bzw. Ringrichtung zwischen den einzelnen 
Lamellen nicht ermöglicht (Zugkraft in Ringrichtung zu Null gesetzt) sowie der Korbbogen ohne eine 
Momentenbeanspruchung in Ringrichtung berechnet (Radialmoment zu Null gesetzt). 
Neben dem beschriebenen dreidimensionalen Berechnungsmodell zur Ermittlung der Schnittgrößen 
und Verformungen bzw. zur statischen Nachweisführung wurde zusätzlich ein dreidimensionales 
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Strömungsmodell generiert, mit welchen die Strömungs- und Potentialverhältnisse im Bereich der 
Baugruben untersucht wurden. In diesem Berechnungsmodell war die Erfassung der anisotropen 
Durchlässigkeitseigenschaften des Baugrundes erforderlich. Des Weiteren musste ein globalen 
Dichtungssystems aus mehreren Dichtwänden mit über 100 m Länge sowie einer Asphaltdichtung des 
Einlaufbereiches zum Kraftwerk abgebildet werden, um die Differenz zwischen dem Unterwasserstand 
und dem aufgestauten Oberwasserstand von über 10 m berechnen zu können. 
Auf Grundlage dieses dreidimensionalen Strömungsmodells konnten somit auch die Auswirkungen 
von sog. Havariefällen wie z.B. außerplanmäßige Undichtigkeiten oder Umströmungen auf die 
Gesamtsicherheit der Haltung untersucht werden. Des Weiteren konnte durch das Strömungsmodell 
belegt werden, dass die Strömungsverhältnisse durch den Einbau der Baugruben nicht entscheidend 
verändert werden und der Ansatz von entsprechenden Differenzwasserdrücken im statischen Modell 
näherungsweise vernachlässigt werden kann. 
Anhand der Berechnungsergebnisse des dreidimensionalen statischen Modells kann gezeigt werden, 
dass tatsächlich die Tragwirkung wesentlich von den in Ringrichtung wirkenden Normalkräften bestimmt 
wird und eine standsichere Konstruktion auch ohne Radialmoment dimensioniert werden kann. Einen 
maßgebenden Effekt auf die Berechnungsergebnisse stellt hierbei neben den unsymmetrischen 
Einwirkungen die realistische Abbildung der Baugrube als Polygonzug mit den tatsächlich geplanten 
Schlitzabständen dar.  
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EINFLUSS DER DISKRETISIERUNG BEI RÄUMLICHEN BERECHNUNGEN VON 
GRÜNDUNGEN 
WOLFGANG KRAJEWSKI & OLIVER REUL 
Hochschule Darmstadt, University of Applied Sciences, Darmstadt 
Kurzfassung: Im Rahmen dieser Veröffentlichung werden die Auswirkungen der Netzdiskretisierung 
beispielhaft für das berechnete Tragverhalten einer Kombinierten Pfahl-Plattengründung (KPP) 
untersucht. Aus den Ergebnissen der Untersuchungen ergibt sich die Schlussfolgerung, dass auch mit den 
gröberen Finite Elemente Netzen zutreffende Berechnungsergebnisse erzielt werden können.  
1. Einleitung 
Die Finite Element Methode (FEM) erlaubt die umfassende Modellierung der Baugrund-Tragwerk-
Interaktion von Gründungen. Als kritischer Aspekt bei der Anwendung der FEM auf dreidimensionale 
Fragestellungen werden häufig die erforderlichen großen Rechnerkapazitäten angesehen, die für eine 
adäquate Modellierung notwendig sind (Poulos 2000). Die erforderliche Rechnerkapazität ist von der 
gewählten Netzdiskretisierung abhängig, wobei im Wesentlichen zwei Strategien existieren, nämlich die 
h-Methode, d.h. die Erhöhung der Anzahl der Elemente, und die p-Methode, d.h. die Erhöhung des 
Polynomgrads der Formfunktionen. Im Rahmen dieser Veröffentlichung werden die Auswirkungen dieser 
beiden Verfahren beispielhaft für das berechnete Tragverhalten einer Kombinierten Pfahl-
Plattengründung (KPP) untersucht. 
2. Finite Elemente Modell 
 
Abbildung 1 zeigt die im Rahmen dieser Veröffentlichung untersuchte Systemkonfiguration. Die 
Kombinierte Pfahl-Plattengründung besteht aus fünf Pfählen (Lp = 6 m, dp = 1 m) und einer quadratischen 
Fundamentplatte (B = 8 m, tr = 0,5 m). Die verschiedenen untersuchten Finite-Elemente-Netze sind in  
Abbildung 2 dargestellt. Im dem Finite Elemente Modell wurden die runden Pfähle durch quadratische 
Pfähle mit demselben Schaftumfang ersetzt. Alle Finite Elemente Netze haben eine Tiefe von 22 m. Der 
Abstand zwischen der Außenkante der Fundamentplatte und dem horizontalen Modellrand beträgt 16 m.  
Die Netzverfeinerung erfolgte zum einen mittels der h-Methode und zum anderen mittels der p-
Methode. Für die h-Verfeinerung wurden drei Finite Elemente Netze untersucht, wobei jeweils 1/8 (drei 
Symmetrie-Ebenen) des Gesamtsystems abgebildet wurden. Die Anzahl der verwendeten linearen 
Elemente steigt zwischen Model h1 und h2 sowie zwischen Model h2 und h3 jeweils um den Faktor acht 
an. Für die p-Verfeinerung wurde 1/4 (zwei Symmetrie-Ebenen) des Gesamtsystems, modelliert wobei 
lineare Elemente (Model p1) bzw. quadratische Elemente (Model p2) verwendet wurden. Für die 
Modellierung der Fundamentplatte wurden lineare Elemente (h-Verfeinerung, p1) bzw. quadratische 
Elemente (p2) mit reduzierter Integration verwendet.  
Das nichtlineare Materialverhalten des Bodens wird mit einem elastoplastischen, als Kappenmodell 
bezeichneten Stoffmodell simuliert. Die in den dreidimensionalen Finite Elemente Berechnungen 
angesetzten Materialparameter sind in Reul & Randolph (2002) dokumentiert. Eine detaillierte 
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Abbildung 1: Systemkonfiguration 
 
 
Abbildung 2: Netzdiskretisierung 
In den Finite Elemente Berechnungen wurde ein Steifigkeitsfaktor von Krs ≈ 2 berücksichtigt. In 























ν−=  (1) 
mit Er = Elastizitätsmodul der Fundamentplatte; Es = Elastizitätsmodul des Bodens; νr = Querdehnzahl 
der Fundamentplatte; νs = Querdehnzahl des Bodens und tr = Dicke der Fundamentplatte. Für Krs → 0 
handelt es sich um eine schlaffe Lastfläche, für Krs → ∞ handelt es sich um eine starre Platte. 
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Die numerische Modellierung des Kontaktes zwischen Boden und Bauwerk erfolgt mittels idealem 
Kontakt, d.h. eine Relativverschiebung der Knoten der Finiten Elemente des Bauwerks und des Bodens 
findet nicht statt. An Stelle von Interface-Elementen wurden dabei normale Kontinuumselemente 
verwendet. Das Materialverhalten in der Kontaktzone, insbesondere Schervorgänge, wird durch das 
Materialverhalten des Bodens simuliert. 
Abbildung 3 zeigt den Einfluss der Dicke des Kontinuumselements am Pfahlschaft auf den 
berechneten Widerstand eines Einzelpfahls (Lp = 17 m) unter den gleichen Baugrundverhältnissen wie für 
die Kombinierte Pfahl-Plattengründung. Unter Gebrauchslast (Pfahlkopfsetzung s kleiner als 1 % des 
Pfahldurchmessers dp) hat die Dicke des Kontinuumselements am Pfahlschaft keinen Einfluss auf den 
Pfahlwiderstand. Für höhere, näher an der Grenzlast befindliche Laststufen (s/dp ≈ 0,1) steigt der 
Pfahlwiderstand mit zunehmender Dicke des Kontinuums-elements an. Es ist zu berücksichtigen, dass 
sich das Tragverhalten eines Pfahles einer Kombinierten Pfahl-Plattengründungen von dem eines 
Einzelpfahls mit gleichem Durchmesser und gleicher Länge in der Regel signifikant unterscheidet (Reul 
2000). 
In den in dieser Veröffentlichung präsentierten Finite Elemente Berechnungen variiert die Dicke des 
Kontinuumselements am Pfahlschaft zwischen ts = 0,1 dp (h1) and ts = 0,025 dp (h3). 
 
Abbildung 3: Einzelpfahl: Pfahlwiderstand in Abhängigkeit der Dicke des Elements am Pfahlschaft 
 
Abbildung 4: Last-Setzungslinien der verschiedenen Modelle 
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Unter Berücksichtigung des verwendeten elastoplastischen Stoffmodells für den Boden wurden die 
Berechnungen als Step-by-Step Analyse durchgeführt. Nach der Erzeugung des In-situ-
Spannungszustandes wurden die Pfähle und die Fundamentplatte in das Modell eingebaut. Nachfolgend 
wurde eine Flächenlast schrittweise auf die Fundamentplatte aufgebracht. Abbildung 4 zeigt die mittlere 
Setzung in Abhängigkeit der aufgebrachten Last für die verschiedenen untersuchten Modelle. Obwohl 
alle Kurven einen nichtlinearen Verlauf aufweisen, ist für alle untersuchten Modelle bis zur maximal 
aufgebrachten Belastung kein Versagen festzustellen. Die maximal aufgebrachte Belastung von P = 
34 MN entspricht der Grenztragfähigkeit der äquivalenten Flächengründung.  
Für die weitere Diskussion der Ergebnisse wurden verschiedene Parameter in Abhängigkeit der 
Anzahl der Freiheitsgrade (Degrees of Freedom, DOF) dargestellt. Um den Vergleich zwischen der h- 
und p-Verfeinerung zu ermöglichen wurde die Anzahl der DOFs durch 1/8 bzw. 1/4 dividiert. Die 
Ergebnisse werden für vier verschiedene Laststufen dargestellt.  
Abbildung 5 zeigt die mittlere Setzung in Abhängigkeit der Anzahl der DOFs. Erwartungsgemäß 
nimmt die mittlere Setzung für eine Laststufe mit der Anzahl der DOFs zu. Die gegenüber Modell p1 
geringfügig kleineren Setzungen von Modell h1 sind auf die Verwendung der keilförmigen Elemente mit 
fünf Begrenzungsflächen zurückzuführen (vgl.  
Abbildung 2), die ein steiferes Verhalten als die überwiegend verwendeten Hexaeder-Elemente 
aufweisen.  
Für eine Belastung von P = 8,5 MN beträgt die Differenz der mittleren Setzung zwischen Model h1 
und Model h3 11 % und für P = 34 MN 17 %. Zwischen Model h2 und Model h3 verringert sich die 
Differenz der mittleren Setzung auf lediglich 1 % (P = 8,5 MN) bzw. 3 % (P = 34 MN). 
 
 
Abbildung 5: Mittlere Setzung in Abhängigkeit der Anzahl der Freiheitgrade 
 
Abbildung 6: Differenz-Setzung in Abhängigkeit der Anzahl der Freiheitgrade 
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Die Abhängigkeit der Differenz-Setzung von der Anzahl der DOFs ist in Abbildung 6 dargestellt. Die 
Differenz-Setzung ist dabei entsprechend Horikoshi und Randolph (1997) als Setzungsunterschied 
zwischen Plattenmitte und Plattenrand definiert. Die Differenz-Setzungen sind aufgrund des 
vergleichsweise hohen Steifigkeitsfaktors Krs relativ klein. Trotzdem ist eine Abnahme der Differenz-
Setzungen mit zunehmender Anzahl der DOFs zu verzeichnen. Dies ist darauf zurückführen, dass die 
Setzungen am Plattenrand aufgrund größerer plastischer Verformungen mit zunehmender Anzahl der 
DOFs stärker anwachsen als die Setzungen in Plattenmitte. Zwischen Modell h1 und Modell h3 beträgt 
der Unterschied der Differenz-Setzungen für P = 8,5 MN 22 % und für P = 34 MN 14 %.  
Abbildung 7 zeigt den Pfahlplatten-Koeffizienten in Abhängigkeit der Anzahl der DOFs. Der 
Pfahlplatten-Koeffizient αKPP beschreibt das Verhältnis der Summe der Pfahlwiderstände ΣRpile zum 




RΣ=α  (2) 
Aufgrund des nichtlinearen Pfahlwiderstands-Setzungsverhaltens nimmt der Pfahlplatten-
Koeffizienten mit zunehmender Belastung der Kombinierten Pfahl-Plattengründung ab; ein Effekt der 
bspw. mit Zentrifugen-Modellversuchen (Horikoshi and Randolph 1996) und numerischen Studien (Reul 
2000) nachgewiesen wurde. 
 
 
Abbildung 7: Pfahlplatten-Koeffizient in Abhängigkeit der Anzahl der Freiheitgrade 
Während der Pfahlplatten-Koeffizient für die h-Verfeinerung mit zunehmender Anzahl der DOFs 
abnimmt, kommt es für die p-Verfeinerung zu einem geringfügigen Anstieg. Dabei ist zu berücksichtigen, 
dass der Pfahlplatten-Koeffizient kein direktes Ergebnis der Finite Elemente Berechnungen ist, sondern 
aus den Pfahlwiderständen, die wiederum aus den Vertikalspannungen in den Finite Elementen berechnet 
werden, ermittelt wird. Wie bereits erwähnt, wurden für die h-Verfeinerung numerisch weniger geeignete 
keilförmige Elemente u.a. zur Modellierung der Pfähle verwendet, was einen Einfluss auf die o.g. 
Ergebnisse haben kann. Ungeachtet dessen ist sowohl für die h- als auch die p-Verfeinerung die Abnahme 
des Pfahlplatten-Koeffizienten mit Zunahme der Belastung wesentlich signifikanter als die Veränderung 
dieses Parameters mit der Anzahl der DOFs. Zwischen Modell h1 und Modell h3 beträgt der Unterschied 
des Pfahlplatten-Koeffizienten 13 % (P = 8,5 MN) bzw. 9 % (P = 34 MN). 
Abbildung 8 zeigt die Abnahme des maximalen positiven Biegemoments mit der Anzahl der DOFs 
für die h- und die p-Verfeinerung. Dies steht in Übereinstimmung mit einem Konvergenz-Test für eine 
mit Finiten Elementen modellierte kreisförmige Fundamentplatte unter einer Flächenlast (Hemsley 1998). 
Die Ergebnisse von Hemsley lassen überdies den Schluss zu, dass die Modellierung des nichtlinearen 
Kontakts zwischen Boden und Fundamentpatte einen größeren Einfluss auf das berechnete maximale 
Biegemoment hat als die Netzverfeinerung. Der Unterschied des maximalen positiven Biegemoments 
zwischen Model h1 und Model h3 nimmt mit 33 % für P = 8,5 MN auf 2 % für P = 34 MN deutlich ab. 
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Abbildung 8: Biegemoment in Abhängigkeit der Anzahl der Freiheitgrade 
 
Abbildung 9: Anzahl der Iterationen in Abhängigkeit der Anzahl der Freiheitgrade 
Die Anzahl der Iterationen nimmt mit der Anzahl der DOFs für alle untersuchten Laststufen zu 
(Abbildung 9). Dies ist darauf zurückzuführen, dass die plastischen Verformungen, wie bereits im 
Zusammenhang mit den Differenz-Setzungen erwähnt, mit abnehmender Elementgröße zunehmen. 
Während für Laststufen von P ≤ 17 MN die Anzahl der Iterationen ungefähr proportional zu den Anzahl 
der DOFs ist, zeigt sich für höhere Laststufen eine starker Zuwachs der Anzahl der Iterationen.  
4. Zusammenfassung 
Für die untersuchten Netzdiskretisierungen ist ein Anstieg der mittleren Setzungen mit Zunahme der 
Freiheitsgrade (DOF) zu verzeichnen während die Differenz-Setzung sowie das maximale positive 
Einheits-Biegemoment für feinere Netze abnehmen. Für die beiden letztgenannten Parameter ist der 
Einfluss der Netz-Verfeinerung bei höheren Laststufen weniger ausgeprägt.  
Für die mittlere Setzung und den Pfahlplatten-Koeffizienten liegt die Spanne der Ergebnisse deutlich 
innerhalb der Bandbreite, die bei Berücksichtigung der in situ vorhandenen Schwankungen der 
Materialkennwerten des Bodens zu erwarten ist. Für die untersuchten Systemkonfigurationen ergeben 
sich mit dem groben Netz konservative Abschätzungen des Biegemoments und der Differenz-Setzung. 
Für alle untersuchten Parameter ist der Unterschied der Berechnungsergebnisse zwischen Modell h1 
und h2 wesentlich signifikanter als zwischen Modell h2 und h3, was auf die Konvergenz der 
Berechnungsergebnisse mit größer werdender Zahl der Freiheitsgrade (DOF) hinweist. Für die gleiche 
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Anzahl von Freiheitsgraden (DOF) liefern die h-Verfeinerung und die p-Verfeinerung vergleichbare 
Ergebnisse.  
Die Anzahl der Iterationen und damit die Kosten für die Berechnung steigt zwischen Modell h2 und 
Modell h3 insbesondere für höhere Laststufen deutlich an. 
Aus den Ergebnissen der gegenständlichen Untersuchungen ergibt sich die Schlussfolgerung, dass 
auch mit den gröberen Finite Elemente Netzen zutreffende Berechnungsergebnisse erzielt werden 
können.  
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FE MODELLING OF PILE AND PILED-RAFT FOUNDATIONS USING EMBEDDED PILES 
RONALD B. J. BRINKGREVE 
Plaxis bv / Delft University of Technology 
Email: r.brinkgreve@plaxis.com 
Abstract: The modelling of piles and piled-raft foundations requires a three-dimensional approach. A 
few years ago, the embedded pile model - consisting of slender beam elements, skin and foot interfaces – 
has been successfully implemented in the Plaxis 3D Foundation program. By utilizing the embedded pile 
model, the piles are being generated without affecting the existing mesh structure. The piles are added 
afterwards into the 3D finite element mesh. The pile elements can arbitrarily cross soil volume elements 
without the need to align with the element edges. During the mesh regeneration, embedded interface 
elements are also generated to model the pile-soil interaction in terms of skin friction and foot resistance. 
The interfaces represent in particular the pile-soil interaction strength and the pile bearing capacity, 
whereas the load-deformation response comes from the interaction and the stiffness of the surrounding 
soil. The skin resistance can be described by means of a linear, multi-linear or soil-dependent traction 
models. The foot resistance is described by an elasto-plastic spring connected to the soil around the pile 
foot. In order to ensure that the specified pile bearing capacity can be obtained without early soil failure 
(since the pile is only modelled by means of slender beam elements), an elastic area around the pile axis 
and foot is used in which plasticity in the soil elements is excluded. In this way the embedded pile almost 
acts as a pile composed of volume elements, while maintaining its efficient formulation. 
 The embedded pile model has been validated for axial compression and extension. Installation effects 
are not (yet) taken into account. Therefore, the embedded pile is mostly usable for bored piles and piled-
raft foundations. Currently, the embedded pile model is being validated for lateral loading and for pile 
group effects. In the presentation some of the validation results will be demonstrated, as well as some 
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SIMULATION DER HERSTELLUNG EINER BAUGRUBE 
SASCHA HENKE & JÜRGEN GRABE 
Institut für Geotechnik und Baubetrieb, Technische Universität Hamburg-Harburg, Harburger 
Schloßstrasse 20, 21079 Hamburg, E-mail: sascha.henke@tu-harburg.de 
Kurzfassung: In der Regel werden bislang Bauteile im Rahmen der FEM „wished-in-place“ modelliert, 
d.h. Einflüsse aus der Bauteilherstellung werden vernachlässigt. Dies kann jedoch zu Fehlinterpretationen 
führen, wie an dem Beispiel einer tiefen Baugrube am Potsdamer Platz gezeigt werden kann. Der 
Bauablauf dieser tiefen Baugrube wird hinsichtlich des Auftretens von herstellbedingten Beeinflussungen 
und Zusatzbeanspruchungen untersucht, um hieraus eine Aussage über die Relevanz der 
Berücksichtigung in der numerischen Simulation zu treffen. Zudem wird gezeigt, in welchen Bereichen 
ein Forschungsbedarf besteht. Abschließend wird die Rammung der Rüttelinjektionspfähle vor der 
Baugrubenwand numerisch simuliert und es können hiermit die in situ aufgetretenen Effekte 
wiedergegeben werden.  
1. Einleitung 
Die Finite-Elemente-Methode wird mittlerweile auch in der Baupraxis immer häufiger eingesetzt, um das 
Tragverhalten der geotechnischen Konstruktionen  besser zu verstehen. Im Rahmen dieser 
Untersuchungen können die einzelnen Bauteile in der Regel lediglich als „wished-in-place“ modelliert 
werden, d.h. unter Vernachlässigung des eigentlichen Herstellungsprozesses und damit dessen Einfluss 
auf den umgebenden Boden und angrenzende Strukturen. Diese Vernachlässigung kann im Einzelfall 
erhebliche Relevanz haben:  
Triantafyllidis (1998) berichtet über unerwartete Verformungen des Baugrubenverbaus bei einem 
Bauvorhaben am Potsdamer Platz. Die Messungen zeigen, dass die maßgebenden Verformungen der 
Baugrubenwand aus dem Einbringen von Rüttelinjektionspfählen vor der Wand resultieren.  
Quast und Zander (2007) zeigen, dass nach der Herstellung einer Düsenstrahlsohle eine signifikante 
Reduktion des Sondierwiderstandes oberhalb der Sohle gemessen wurde. Sie interpretieren das als eine 
Bodenauflockerung, welche ihrer Ansicht nach durch die Herstellung der Düsenstrahlkörper mit 
eingedüster Luft verursacht sein soll. 
Henke (2008) untersucht die im Hafenbau bekannten herstellungsbedingten Zusatzbeanspruchungen 
von Schrägpfählen infolge der Rammung kreuzender  Kaiplattenpfähle und weist den 
Herstellungseinfluss experimentell nach.  
Sicherlich könnten noch zahlreiche weitere Beispiele genannt werden, bei denen der 
Herstellungsprozess einen wesentlichen Anteil an zusätzlichen Beanspruchungen bestehender Bauwerke 
oder des umgebenden Bodens hat.  
In diesem Beitrag wird exemplarisch auf die von Triantafyllidis (1998, 2000) dokumentierten 
Messungen an der Baugrube Potsdamer Platz eingegangen. An diesem Beispiel soll aufgezeigt werden, 
welche Herstellungsvorgänge derzeit unter Verwendung von Finite Elemente Routinen simuliert werden 
können und wo derzeit die Grenzen sind.    
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2. Unerwartete herstellungsbedingte Verformungen des Baugrubenverbaus Potsdamer Platz 
2.1. BESCHREIBUNG DER BAUMASSNAHME 
Für viele der Bauvorhaben am Potsdamer Platz in Berlin Mitte werden tiefe Baugruben in der 
sogenannten Trogbauweise erstellt. Für eine dieser Baugruben mit einer hochliegenden, durch 
Sohlverankerungspfähle gesicherten Unterwasserbetonsohle (UWBS) wurden von Triantafyllidis (1998, 
2000) die Ergebnisse baubegleitender Messungen veröffentlicht. 
Das Bodenprofil entspricht den typischen, im Berliner Zentrum anzutreffenden geologischen 
Verhältnissen und ist zusammen mit dem Querschnitt der Baugrube in Abbildung 1 dargestellt. Das 
Grundwasser steht zwischen 3 und 4 m unterhalb der Geländeoberkante (GOK) an. Da aufgrund des 
Bodenprofils kein natürlicher Stauer für die untere Abdichtung der Baugrube zur Verfügung steht, wurde 
eine dichtende Baugrubensohle hergestellt, die dann zusammen mit den Verbauwänden einen 
wasserdichten Trog bildet. Die Erstellung einer solchen Baugrube umfasst die folgenden Bauphasen: 
Herstellung der Schlitzwand, Teilaushub und Rückverankerung der Schlitzwand, Unterwasseraushub bis 
zur Unterkante der späteren Unterwasser-betonsohle, Einvibrieren der Sohlverankerungspfähle zur 
Auftriebssicherung, Erstellen der Unterwasserbetonsohle und schließlich das Lenzen der Baugrube. 
 
 
Abbildung 1: Baugrubenquerschnitt mit Bodenprofil (Triantafyllidis, 2000) 
Bei der untersuchten Baugrube wurde die Verbauwand als Schlitzwand mit einer Schlitzbreite von 
1,2 m und einer Einbindetiefe von 6,3 m ausgeführt, die 1,0 m unterhalb ihrer Oberkante einfach 
rückverankert ist. Die Anker wurden vor Beginn des Aushubs mit 1 MN vorgespannt. Die Aushubtiefe 
beträgt im untersuchten Bereich der Baugrube 18,2 m. 
Während für den Unterwasseraushub und das Einbringen der RI-Pfähle das untere Auflager der 
Verbauwand vom Erdwiderstand im Einbindungsbereich des Wandfußes gebildet wurde, stellte während 
des Lenzens der Baugrube die Unterwasserbetonsohle das zweite Auflager dar. 
Die 1,2 m dicke Unterwasserbetonsohle wurde aus Stahlfaserbeton herge-stellt. Zur 
Auftriebssicherung wurden RI-Pfähle in einem Raster von 3,0 × 3,0 m ausgeführt. Die äußere Pfahlreihe 
hat einen Abstand von ca. 1,5 m zur Schlitzwand. Als Verankerungspfähle wurden 19 bis 25 m lange 
HEM-200 Profile verwendet, die mit einer Rüttelfrequenz von f = 34 Hz einvibriert wurden. 
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Im Rahmen der Untersuchungen von Triantafyllidis (1998, 2000) wurden u.a. zwei Messquerschnitte 
(MV1 und MV2) eingerichtet, um die Verformung der Schlitzwand für die einzelnen Bauphasen zu 
ermitteln. 
In Abbildung 3 sind die Ergebnisse der Wandverformungen in den beiden Messquerschnitten nach 
dem Spannen der Anker, dem Unterwasseraushub, dem Einbringen der RI-Pfähle und dem Lenzen der 
Baugrube dargestellt. Es wird deutlich, dass die während des Einbringens der RI-Pfähle auftretenden 
Verformungen der Schlitzwand größer sind, als die Verformungen durch den Unterwasseraushub und das 
Lenzen der Baugrube. 
Zudem sind Differenzen zwischen den Verformungen der Schlitzwand in den beiden 
Messquerschnitten zu beobachten. Da die geologischen Verhältnisse im Bereich beider Querschnitte 
identisch sind, sind die Abweichungen vermutlich auf die unterschiedliche Reihenfolge bei der 
Pfahlherstellung vor der Wand zurückzuführen. Während im Bereich des Querschnitts MV1 parallel zur 
Wand gearbeitet wurde, verlief vor dem Querschnitt MV2 die Arbeitsrichtung vertikal zur Wand. Die 
Zusatzverformung durch das Einbringen der RI-Pfähle im Messquerschnitt MV1 beträgt 4,5 cm. Für den 
Querschnitt MV2 ergibt sich lediglich eine zusätzliche Horizontalverschiebung der Schlitzwand um 
2,5 cm. Durch die unterschiedliche Reihenfolge bei der Pfahlherstellung kommt es also zu einer Differenz 
von 2,0 cm. 
2.3. ERKLÄRUNG DER AUFTRETENDEN PHÄNOMENE NACH TRIANTAFYLLIDIS 
Porenwasserdruckmessungen zeigten einen temporäreren Anstieg des Porenwasserdrucks während der 
Installation der Pfähle, was zu Kornumlagerungen und somit zu einer Reduktion der effektiven 
Spannungen führt. 
Um dem vorgenannten Effekt bei der Bemessung der Verbauwand Rechnung zu tragen, schlägt 
Triantafyllidis (1998) eine Reduzierung des Bettungsmoduls auf der passiven Erddruckseite im 
Einbindungsbereich der Wand vor. Die Größenordnung der Abminderung soll sich dabei nach den zu 
erwartenden Porenwasserüberdrücken richten. 
 
 
Abbildung 2: Gemessene Verformungen der Schlitzwand in den Messquerschnitten MV1 (links) und MV2 (rechts) während 
der einzelnen Bauphasen  (Triantafyllidis, 2000) 
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3. Analyse des Bauprozesses 
Nachfolgend werden die einzelnen Phasen des Bauprozesses der Baugrube am Potsdamer Platz 
dahingehend untersucht, inwieweit die auftretenden Effekte in der numerischen Simulation bislang 
berücksichtigt werden können. Hierbei wird sowohl die gesamte Herstellung der Baugrube, aber auch die 
vorhergehende Baugrunderkundung in die Betrachtung mit eingeschlossen. 
3.1. BAUGRUNDERKUNDUNG 
3.1.1. Drucksondierungen 
Cudmani (2001) und Grabe und König (2004) untersuchen das Einbringen einer Drucksonde numerisch 
unter Verwendung eines impliziten Lösungsalgorithmus. Hierbei wird eine „Reißverschlusstechnik“ 
verwendet, die das Eindringen der Drucksonde in das Bodenkontinuum ermöglicht. Der Boden wird mit 




Abbildung 3: Vergleich einer Drucksondierung vor und nach der Durchführung eines Bohraufschlusses in einem Abstand von 
dreimal dem Bohrlochdurchmesser (links) und numerisch ermittelte Radialspannungsänderung entlang eines 
horizontalen Pfades um ein Loch im Boden, dessen Durchmesser um das Maß δ verkleinert wird (rechts) 
Bei Grabe und König (2004) konnte anhand einer Parameterstudie eine Beziehung zwischen 
Sondierspitzenwiderstand qc, Lagerungsdichte ID und Spannungszustand σv bei einem Referenzdruck pa = 











⎛⋅= σ  (1) 
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Für die Entnahme von Bohrkernen zum Bodenaufschluss werden verschiedene Bohrverfahren 
angewendet. Diese reichen von Trockenbohrverfahren über Seilkernbohrungen bis hin zu 
Schlagkernbohrungen. Alle haben gemein, dass Boden entnommen wird. Dies führt dazu, dass sich der 
Spannungszustand im Nahfeld um das Bohrloch verändert.  
In Abbildung 3 (links) ist für ein im Hamburger Hafen auf der Hohen Schaar vom Institut für 
Geotechnik der TUHH durchgeführtes Testfeld, der Vergleich des Drucksondierwiderstandes vor und 
nach einer Bohrung in einem Abstand von dreimal dem Bohrlochdurchmesser dargestellt. Es zeigt sich, 
dass der Spitzendruck sich um bis zu 8 MN/m² infolge der Bohrung reduziert hat. 
Dieser Effekt lässt sich auch numerisch belegen. Es wird ein Loch im Kontinuum simuliert, das 
anschließend um das Maß δ verkleinert wird. In Abbildung 3 (rechts) ist die Radialspannung entlang 
eines horizontalen Pfades in 10 m Tiefe dargestellt. Die Berechnung ergibt, dass die Radialspannungen 
um das Loch abfallen, was die gemessene Reduktion des Sondierwiderstands erklärt. Die Größe des 
Spannungsabfalls ist hierbei wesentlich von δ abhängig.  
Somit werden die Bodenzustandsgrößen durch Bohrungen bereits in der Erkundungsphase verändert. 
In der FE-Simulation wird dagegen der Bodenkörper üblicherweise zu Beginn der Berechnung als 
homogen und ungestört angenommen und der Erdruhedruckzustand vorausgesetzt. 
3.2. BAUTEILE UND BAUVERFAHREN 
Nach der Baugrunderkundung erfolgt die Herstellung der Baugrube mit den Phasen: 
Schlitzwandherstellung, Bodenaushub bis zur 1. Ankerlage, Einbau der Verpressanker, Bodenaushub bis 
zur Sohle, Rammung der RI-Pfähle zur Auftriebssicherung der Unterwasserbetonsohle, Einbau der 
Unterwasserbeton- sohle und abschließendes Lenzen der Baugrube. Auf diese einzelnen Phasen wird 
hinsichtlich der Möglichkeit ihrer Berücksichtigung in der numerischen Simulation nachfolgend 
eingegangen. 
3.2.1. Schlitzwand 
Bereits aus dem Schlitzaushub und der anschließenden lamellenweisen Herstellung der Schlitzwand 
resultieren Bodenverformungen. Hierzu werden bei Mayer (2001) und Schäfer (2004) verschiedene 
Berechnungen durchgeführt, die zeigen, dass sowohl die Anzahl der Aushubschritte als auch die 
Modellierung der Schlitzwand (lamellenweise oder in einem Schritt also quasi wished-in-place) einen 
wesentlichen Einfluss auf die Boden- und Schlitzwandverformungen haben. Es konnte gezeigt werden, 
dass es wesentliche Unterschiede in den Verformungen der Wand je nach Wahl der Herstellreihenfolge 
(Pilgerschritt-, Sprung- oder Läuferverfahren) gibt, da sich unterschiedliche Verformungspfade im Boden 
einstellen. Dies wird in der numerischen Berechnung im allgemeinen nicht berücksichtigt.  
Was jedoch in der numerischen Berechnung bis dato nicht berücksichtigt werden kann, ist die 
Belastung, die der Boden durch den Schlitzwandgreifer an sich erfährt. Auch hierdurch werden die 
Bodenzustandsparameter wesentlich verändert, sogar Entmischungen und damit Veränderungen des 
Bodens können eintreten. 
3.2.2. Bodenaushub bis 1. Ankerlage 
Die Berücksichtigung des Bodenaushubs in der numerischen Berechnungen ist je nach verwendetem 
Programmpaket in der Finiten-Elemente-Berechnung auf unterschiedliche Weise zu berücksichtigen.  
Zum einen ist es möglich, zunächst den gesamten Bereich um die Schlitzwand mit finiten Elementen 
zu vernetzen und diese Elemente sukzessive entsprechend dem Bauablauf zu deaktivieren.  
Zum anderen ist es ebenfalls möglich, den Geländesprung von vornherein abzubilden und den 
eigentlich dort befindlichen Boden durch Ersatzlasten auf die Schlitzwand und die Baugrubensohle zu 
beschreiben. Diese Ersatzlasten müssen dem Bauablauf entsprechend für die jeweils gewünschte 
Aushubtiefe in der Berechnung sukzessive reduziert werden. 
Zu beiden Varianten kann gesagt werden, dass diese dem Stand der Technik entsprechen und in der 
Finite-Elemente-Simulation regelmäßig Anwendung finden. 
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Bei Verpressankern werden in unverrohrten oder verrohrten Bohrungen Zugglieder (Stahlstäbe oder -
litzen) mit Abstandshalter eingesetzt und das Bohrloch teilweise oder komplett mit Zementsuspension 
aufgefüllt und mit einem Druck von ca. 5 bis 15 bar verpresst. Danach wird die Freispiellänge des Ankers 
mit Wasser freigespült. Bei Bedarf kann der Anker nachverpresst werden. Zuletzt werden die Anker 
vorgespannt und festgelegt. 
Die bei der Verpressankerherstellung typischen Bauverfahren wie Bohren, Verfüllen und Verpressen 
werden im Rahmen der FEM üblicherweise nicht modelliert. Stattdessen wird der Anker in seiner 
endgültigen Lage im FE-Modell reaktiviert und ggfs. vorgespannt.  
Der Verpressanker wird dabei unterschiedlich diskretisiert. Vorschläge hierfür sind z.B. bei Meißner 
(2002) zu finden. Dies reicht von der Annahme unendlich dehnsteifer Anker durch Vorgabe eines Lagers 
am Ankerkopf bis hin zur differenzierten Diskretisierung von Freispiellänge, Verpresskörper und 
Kontaktfläche Verpresskörper/Boden wie in Abbildung 4 dargestellt. 
Die Simulation der Ankerherstellung erfordert die Berücksichtung von Einwirkungen infolge Bohren, 
Rammen, Verpressen und Vorspannen. Die Simulation von Bohrvorgängen kann je nach Bohrverfahren 
trivial bis äußerst komplex sein. Um Verpressvorgänge zu simulieren, muss zunächst bedacht werden, ob 
das Verpressen gegen eine Art „Filterkuchen“ oder das zeitabhängige Eindringen des Verpressguts in den 
Boden gemeint ist. Im ersten Fall kann eine Expansion des Verpresskörpers simuliert werden (Rebstock, 
2004, 2005; Su, 2007). Der zweite Fall ist wesentlich schwieriger und im Rahmen der FEM so gut wie 
nicht untersucht. Hierfür wäre ein Drei- oder Vierphasenmodell (Feststoffphase, Porenwasser, 
Verpressmörtel und ggfs. Porenluft) für den Boden erforderlich. Für die Simulation der Penetration von 
Bauteilen durch Eindrücken, Einvibrieren oder Einrammen liegen die meisten Erfahrungen vor. 
3.2.4. Bodenaushub bis Sohle 
Für die Berücksichtigung des Bodenaushubs bis zur Sohle wird auf die in Abschnitt 3.2.2. dargestellten 
Modellierungsmethoden zurückgegriffen. 
3.2.5. RI-Pfahlrammung 
In der Baupraxis werden Pfähle in der numerischen Simulation in der Regel wished-in-place simuliert. 
Insbesondere in der jüngeren Forschung sind jedoch zahlreiche Arbeiten zu finden, in denen die 
Installation von Pfählen in den Untergrund numerisch simuliert wird. 
Die ersten Arbeiten sind von To und Smith (1988) durchgeführt worden, wobei lediglich ein diskreter 
Rammschlag auf einen Pfahl im axialsymmetrischen elastischen Medium simuliert wurde. Arbeiten, die 
auch größere Eindringtiefen ermöglichen, sind zum Beispiel von Mabsout und Tassoulas (1994), Mabsout 
et al (1995), Fakhimi und Kianfar (2000) oder Liyanapathirana et al. (2000) angefertigt worden. Diese 
Arbeiten befassen sich jedoch lediglich mit der Schlagrammung am axialsymmetrischen Modell. 
Eine Erweiterung, die auch die numerische Simulation anderer Rammverfahren, wie die 
Vibrationsrammung ermöglicht, ist bei Mahutka et al. (2006) zu finden. Dort werden die gängigen 
Rammverfahren Eindrücken, Schlag- und Vibrationsrammung simuliert und deren Einfluss auf den 
umgebenden Boden ermittelt. Es zeigt sich, dass die Vibrationsrammung zu einer starken Verdichtung um 
den Pfahl in Kombination mit einer Abnahme der radialen Spannungen führt. Dies wird offensichtlich 
auch einen maßgebenden Einfluss auf die Verformung der Schlitzwand haben, vor der die RI-Pfähle 
installiert werden. Hierauf wird in Abschnitt 4 noch genauer eingegangen. 
Weitere Effekte, die bislang in der FE-Simulation ebenfalls nicht berücksichtigt werden können, sind 
zum Beispiel der Einfluss der nachträglichen Injektion auf den umgebenden Boden und die benachbarte 
Baugrube oder der Einfluss einer Spülhilfe auf den Kontakt zwischen Boden und Pfahl.  
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Abbildung 4:  Beispiel für die „wished-in-place“ Modellierung eines Verpressankers einer Stützwandkonstruktion in 2D-
Ersatzmodellen für den ebenen Verformungszustand (Hügel, 2007) 
  
3.2.6. Unterwasserbetoneinbau 
Der Einbau der Unterwasserbetonsohle erfolgt in der Regel „wished-in-place“. Die Effekte aus 
Hydratation des Betons und ähnliches werden in der numerischen Baugrubensimulation meist 
vernachlässigt.  
3.2.7. Wasserhaltung 
Ein kontinuierlicher Pumpenbetrieb, der einen realistischen Absenktrichter und Strömungskräfte 
simuliert, kann beispielsweise dadurch in der Berechnung betrachtet werden, dass genau in der Lage der 
Pumpe punktuell kontinuierlich Wasser entsprechend der Pumprate aus dem Modell entfernt wird. Dies 
konnte von den Autoren im Rahmen einer numerischen Fallstudie im Rahmen des Container-Terminals 
CT IIIa in Bremerhaven bereits erfolgreich angewendet werden, siehe Vollstedt et al. (2008). 
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4. Numerische Modellierung der Baugrube am Potsdamer Platz nach heutigem Stand der 
Forschung 
In diesem Abschnitt wird die Baugrube am Potsdamer Platz unter Berück-sichtigung der Rammung der 
RI-Pfähle simuliert, siehe Schümann (2007). Die Ergebnisse werden den Messdaten aus Triantafyllidis 
(1998, 2000) gegenübergestellt.  
4.1. MODELLBILDUNG 
Die Berechnungen erfolgen mit dem Finite-Elemente-Programm Abaqus an einem zweidimensionalen 
Modell und unter Annahme eines ebenen Verformungszustands. Für die Modellierung der RI-Pfähle wird 
nur die äußerste Pfahlreihe vor der Schlitzwand berücksichtigt. 
Der Geländesprung wird von vornherein abgebildet, der später ausgehobene Bereich der Baugrube 
wird nicht vernetzt. Der beim Aushub der Baugrube entnommene Boden wird durch entsprechende 
Flächenlasten auf die Verbauwand und die Baugrubensohle ersetzt, die im Laufe der Berechnung nach 
und nach reduziert werden und schließlich komplett entfallen. Die Auffüllung wird durch eine 
Oberflächenlast berücksichtigt und der Grundwasserspiegel wird vereinfachend auf Höhe der Oberkante 
der Schlitzwand angenommen. Der Einfluss des Grundwassers wird durch die Erzeugung eines effektiven 
Spannungszustands auf Basis der Auftriebswichte des Bodens berücksichtigt. Die Rückverankerung der 
Schlitzwand wird vereinfachend als horizontales Festlager abgebildet. 
Der RI-Pfahl wird als Starrkörper modelliert. Der Bodenkörper wird als verformbares und homogenes 
Kontinuum definiert. Auf die Berücksichtigung der Schichtung des Bodens wird aus Gründen der 
Vereinfachung verzichtet. Da die Eigenschaften des Bodens unterhalb der Baugrubensohle für das 
dynamische Einbringen der Pfähle maßgebend sind, werden diese dem gesamten Berechnungsausschnitt 
zugewiesen. Dabei wird von einer mitteldichten Lagerung ausgegangen. 
Durch die Reduzierung des Problems auf ein 2D-Modell entspricht der Pfahl praktisch einer Wand, 
die vor der Schlitzwand in den Boden eingebracht wird. Für das Einbringen des Pfahls in den Boden wird 
die in Grabe und Mahutka (2005), Mahutka et al. (2006), Henke und Grabe (2006) und Henke und Grabe 
(2007) für den rotationssymmetrischen und den dreidimensionalen Fall ausführlich beschriebene 
Modellierungstechnik auf den 2D-Fall übertragen. Dabei wird durch einen weiteren Starrkörper ein 
Schlitz in der Baugrubensohle angeordnet, der es dem Pfahl beim Eindringen ermöglicht, den Boden zur 
Seite zu verdrängen und diesen nach dem Prinzip eines Reißverschlusses zu öffnen. 
Nach der Generierung eines K0-Anfangsspannungszustandes wird in einem ersten Schritt 
vereinfachend die Herstellung der Schlitzwand (inklusive des Ankers) modelliert. Die lamellenweise 
Nachrechnung einer Schlitzwandherstellung, wie von Mayer (2001) und Schäfer (2004) durchgeführt, ist 
für die vorliegende Fragestellung nicht erforderlich. Danach wird durch Anpassung der Ersatzlasten der 
phasenweise Unterwasseraushub der Baugrube simuliert. 
Während alle bisher beschriebenen Schritte mit einem impliziten Lösungsalgorithmus berechnet 
werden, wird das anschließende dynamische Einbringen des Pfahls durch eine dynamische Analyse mit 
expliziter Zeitintegration gelöst. Die Rüttelfrequenz der RI-Pfähle beträgt in der Simulation f = 34 Hz. 
Neben dem Gewicht des Pfahls von ca. 20 kN wird auch die statische Last des Vibrators mit 
FSt = 29 kN/m berücksichtigt. Die Zentrifugalkraft wird zu 150 kN/m abgeschätzt. 
Das Materialverhalten des Schlitzwandbetons wird linear-elastisch modelliert. Für den Boden wird 
das hypoplastische Stoffgesetz nach von Wolffersdorff (1996) mit der Erweiterung der intergranularen 
Dehnungen nach Niemunis und Herle (1997) verwendet. Dieses Stoffgesetz beschreibt das Verhalten 
granularer Materialien druck- und dichteabhängig, also in Abhängigkeit des Spannungs- und 
Lagerungszustandes. Die Stoffparameter für den Berliner Sand werden aus Mayer (2001) entnommen. 
Der Kontakt zwischen dem eindringenden Pfahl und dem Boden wird durch die Verwendung einer 
kinematischen Kontaktformulierung berücksichtigt, die sich auch für große Relativbewegungen eignet. Es 
wird das Coulombsche Reibungsgesetz verwendet. 
Sowohl der Boden als auch die Schlitzwand werden mit Kontinuumselementen vernetzt und um den 
seitlichen bzw. unteren Rand des Modells werden infinite Elemente angeordnet. Um zu großen 
Elementverzerrungen beim Eindringen des reibungsbehafteten Pfahls in den Boden vorzubeugen, wird für 
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den Bereich um den Pfahl auf die Technik der adaptiven Vernetzung zurückgegriffen. Ein Ausschnitt des 




Abbildung 5: Ausschnitt des ebenen FE-Modells für vereinfachte Randbedingungen mit Angabe der maßgebenden Größen 
4.2. ERGEBNISSE 
Im Folgenden werden die wesentlichen Ergebnisse der durchgeführten Berechnungen vorgestellt. Die 
maximal erreichte Einbringtiefe des RI-Pfahls beträgt dabei 8,0 m unterhalb der Baugrubensohle. 
4.2.1. Porenzahlverteilung 
Abbildung 6 zeigt die Verteilung der Porenzahlen um den Pfahl für eine Eindringtiefe von ca. 3,0 m. 
Die Verdichtung des Bodens in der Umgebung des Pfahls und die damit verbundenen Sackungen der 
Baugrubensohle resultieren aus der seitlichen Verdrängung des Bodens durch den eindringenden Pfahl in 
Verbindung mit einer zyklischen Scherung. Oberflächennah wird der Boden auch in einem größeren 
Abstand vom Pfahl durch Oberflächenwellen verdichtet (Grabe und Mahutka, 2005). 
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Abbildung 6: Berechnete Verteilung der Porenzahl e für eine Einbringtiefe des Pfahls von ca. 3,0 m 
Im Einbindungsbereich vor der Wand ist die Verdichtungswirkung besonders groß und reicht in 
Tiefen bis unterhalb der aktuellen Position des Pfahlfußes. Der Grund hierfür sind vermutlich 
Reflexionen der Wellen an der Schlitzwand. 
4.2.2. Erddruck auf die Baugrubenwand 
In Abbildung 7 sind die berechneten Erdrücke auf die Schlitzwand vor und nach dem Einbringen der 
RI-Pfähle dargestellt und den Verläufen des aktiven Erddrucks eah und des passiven Erddrucks eph sowie 
des Erdruhedrucks e0 gegenübergestellt. 
 
Abbildung 7:  Verteilungen des berechneten Erddrucks und Erdwiderstands nach dem Aushub und nach Einbringen des Pfahls 
sowie zum Vergleich der Erdruhedruck e0 und der Erddruck eah bzw. eph nach Coulomb 
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Im Aushubzustand ist eine Erddruckumlagerung zum Angriffspunkt der Stützung und ein Abfall des 
Erddrucks im Feldbereich auf Werte kleiner als der aktive Erddruck eah zu erkennen. Weiterhin wird 
deutlich, dass der Erdwiderstand im Einbindungsbereich der Wand nur teilweise mobilisiert ist. 
Auf der Grundlage des Simulationsmodells ist festzustellen, dass der Erdwiderstand im 
Einbindungsbereich des Wandfußes durch das Einvibrieren des Pfahls reduziert wird. Auch der Erddruck 
auf die Wand nimmt ab.  
Besonders groß ist die Abnahme, die im Einbindungsbereich der Wand zu verzeichnen ist. Während 
der Erddruck nach dem Aushub der Baugrube in diesem Bereich Werte zwischen dem aktiven Erddruck 
und dem Erdruhedruck annimmt, fällt er durch das Einbringen der Pfähle und die Verschiebung der 
Verbauwand unter den aktiven Erddruck. 
Weiterhin ist eine deutliche Zunahme des Erddrucks im Bereich der Verankerungslage zu erkennen. 
4.2.3. Verformung der Schlitzwand 
Abbildung 8 zeigt die gemessenen Wandverformungen vor und nach dem Einbringen der Pfähle in 
den Querschnitten MV1 und MV2 sowie das Ergebnis der Berechnung für eine Pfahleindringtiefe von 8,0 
m. Die berechneten Wanddurchbiegungen nach dem Aushub liegen in vergleichbarer Größenordnung wie 
bei der Messung. 
Gemäß den Messdaten gibt die obere Verankerung durch das Einvibrieren der RI-Pfähle deutlich im 
Messquerschnitt 1 um 1,7 cm und im Messquerschnitt 2 um 2,0 cm nach. In der Simulation ist bedingt 
durch die gewählte Lagerung der Wand der Verankerungspunkt unverschieblich. 
Die Durchbiegung der Wand in Feldmitte wächst, reduziert um das Maß der Ankerkopfverschiebung, 
näherungsweise um den Faktor 0,7 im Querschnitt 1 und 1,7 im Querschnitt 2 an. In der Simulation 
beträgt dieser Faktor etwa 1,2. Die gemessenen zusätzlichen Fußverschiebungen infolge RI-
Pfahlrammung reduziert um das Maß der Ankerkopfverschiebung liegen mit ca. 1 cm im Messquerschnitt 
1 und 2,5 cm im Messquerschnitt 2 in der Größenordnung der berechneten Fußpunktverschiebung von ca. 
0,9 cm. 
Der Unterschied zwischen den Messungen und den Berechnungen ergibt sich auch aus der 
vereinfachten Berücksichtigung der Verankerung. Während sich die Modellierung der Verankerung als 
Festlager für die Aushubberechnung als hinreichend genau erwies, stellen sich bei der Modellierung des 
Einbringvorgangs vor allem im Bereich der Verankerung erhebliche Unterschiede zwischen den 
gemessenen und den errechneten Verschiebungsverläufen ein. Dies ließe sich jedoch leicht verbessern.  
Die von Triantafyllidis (1998) gemessenen Porenwasserüberdrücke lassen sich mit der vorgenannten 
Simulation allerdings bisher nicht berücksichtigen, vielleicht sind diese aber auch gar nicht so 
entscheidend.  
4.3. VERGLEICH MIT EINER SCHLITZWAND GRÖSSERER EINBINDETIEFE 
Mit dieser Untersuchung soll untersucht werden, ob das überraschende Phänomen der zusätzlichen 
Wandverformung infolge RI-Pfahl-Rammung auch für eine Wand mit höherem Einspanngrad beobachtet 
worden wäre. 
 
Hierzu wird das in Abbildung 5 dargestellte Modell dahingehend verändert, dass die Wand um zwei 
Meter tiefer einbindet. Somit wird der Einspanngrad 10τ von 20 % auf 100 % erhöht. Die restlichen 
Parameter und Abmessungen bleiben gleich. 
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Abbildung 8:  Gemessene Wandverformungen vor und nach Einbringen der Pfähle in den Querschnitten MV1 (oben) und 
MV2 (Mitte) und Ergebnis der Berechnung für eine Pfahleindringtiefe von 8 m (unten) 
 
Als Resultat ist in Abbildung 9 die Verformung der Schlitzwand nach 6,5 m Eindringen des RI-
Pfahles für die beiden betrachteten Konfigurationen gegenübergestellt. Hierbei werden die gesamten 
Verformungen aus Bodenaushub und RI-Pfahlrammung dargestellt, wobei zu sagen ist, dass die 
Verformung nach Bodenaushub nur geringfügig differiert. 
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Abbildung 9:  Vergleich der Wandverformungen nach 6,50 m Rammung der RI-Pfähle bei unterschiedlichem Einspanngrad 
der Schlitzwand 
 
Es zeigt sich, dass die Verformung der Schlitzwand durch den höheren Einspanngrad reduziert wird. 
Dies unterstützt die zuvor gewonnenen Erkenntnisse, dass infolge der Vibrationsrammung die 
Spannungen auf der passiven Seite reduziert werden, sodass eine Verringerung des passiven 
Bodenwiderlagers resultiert. Da die Wand mit höherem Einspanngrad tiefer in den Boden hineinreicht, ist 
die Baugrube in dieser Konfiguration weniger anfällig für die Schwächung des passiven Auflagers, 
sodass auch die zusätzlichen Horizontalverschiebungen deutlich geringer ausfallen. Wäre bereits während 
der Planung eine numerischen Simulation wie beschrieben erfolgt, hätten die bei dieser Bauweise 
auftretenden Verformungen der Schlitzwand vorab erkannt werden können. 
5. Folgerungen und Forschungsbedarf 
Die bei dem Fallbeispiel der RI-Pfahlrammung beobachteten unerwarteten Schlitzwandverformungen 
infolge der benachbarten RI-Pfahlrammung lassen sich anhand der numerischen Simulationsergebnisse 
erklären. Demnach bewirkt die RI-Pfahlrammung eine Reduktion des passiven Bodenauflagers infolge 
Verdichtung und Spannungsumlagerungen. Erstaunlich ist, dass bereits die Ergebnisse der vorgestellten 
Simulationen mit all ihren Vereinfachungen die gemessenen komplexen Phänomene erklären können.  
Dennoch bleibt noch sehr viel Forschungs- und Entwicklungsbedarf, um die folgenden Kritikpunkte 
bzw. Restriktionen bei der Simulation der geotechnischen Herstellungsvorgänge zu beseitigen: 
 
• Der Ansatz der Coulombschen Reibung zwischen RI-Pfahl und Boden ist auf ca. 30% des 
Reibungswinkels beschränkt. Größere Wandreibungswinkel führen zu erheblichen Netzverzerrungen 
und anschließend zum Abbruch der Berechnungen. Hier sind verbesserte Kontaktformulierungen zu 
entwickeln, die auch mögliche Verflüssigungs- und Schmiereffekte insbesondere bei der Herstellung 
von RI-Pfählen berücksichtigen. Dabei ist natürlich auch zu klären, ob die vorgenannte Restriktion 
überhaupt relevant ist.  
• Beim Eindringen der RI-Pfähle in den Boden wird Kornbruch zumindest unterhalb des Pfahlfußes 
eintreten. Die Bedeutung der Kornbrucherschei-nungen ist zu untersuchen.    
• In der Penetrationsachse wurde eine starre Röhre verwendet, über die der einzubringende Pfahl 
gleitet. Diese Röhre stellt eine wesentliche Störung in dem System dar. Auch bei räumlicher statt 
ebener Modellierung ist der störende Einfluss der starren Röhre, wie unsere Vergleichsberechnungen 
zeigen, vorhanden (Henke, 2008). Es wird daher angestrebt auf diese Röhre  durch Verwendung 
anderer Formulierungen, wie z.B. Euler Lagrange (Aubram, 2006), Particle-in-Cell-Methoden nach 
Coetzee (2003), netzfreie Methoden wie zum Beispiel bei Bui et al. (2006) oder Coupled-Eulerian-
Lagrangian Methoden (Qui et al, 2009; Grabe et al, 2009) zu verzichten. 
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• Der Boden wurde lediglich als Ein-Phasen-Medium diskretisiert, eine Berücksichtigung des 
Porenwassers erfolgt in der vorgestellten Simulation nicht. Dynamische Analysen für Zwei- und 
Drei-Phasenmodelle sind bereits von Biot (1956), Lewis und Schrefler (1998), Holler (2006), Ehlers 
und Bluhm (2002) und vielen anderen vorgestellt worden. Ziel zukünftiger Forschungsarbeiten ist es 
daher, diese Theorien zukünftig in der Simulation zu berücksichtigen. 
• Die Modellierung der Verpressankerherstellung ist eine weitere zukünftige Herausforderung, um den 
Herstellungsvorgang von Baugruben umfassend zu modellieren.  
• Die Stabilität expliziter Zeitintegration für dynamische, nicht lineare Berechnungen ist weiterhin 
Gegenstand der Forschung. 
6. Zusammenfassung  
Im Rahmen dieses Beitrages wurde anhand eines Fallbeispiels, dem Bau einer tiefen Baugrube am 
Potsdamer Platz in Berlin, aufgezeigt, was mit der Finite-Elemente-Methode simuliert werden kann: 
1. Bodenerkundung, 
2. Einbau der Schlitzwand, 
3. Aushub bis zur ersten Ankerlage, 
4. Einbau der Verpressanker, 
5. Aushub bis Baugrubensohle, 
6. Rammung der Rüttelinjektionspfähle, 
7. Einbau der Unterwasserbetonsohle und 
8. Lenzen der Baugrube. 
 
Die Simulation des Aushubs kann als Stand der Technik angesehen werden. Die Bauprozesse können 
dagegen bislang nur unzureichend simuliert werden. Das Beispiel der Baugrube Potsdamer Platz zeigt, 
dass die Herstellungsprozesse von maßgebender Bedeutung sein können. 
 Die Ursachen der bei der Baugrube Potsdamer Platz gemessenen Verformungen lassen sich aufgrund 
der Simulationsergebnisse durch eine Reduktion des passiven Erdwiderlagers infolge Spannungsum-
lagerungen und Verdichtung erklären.  
Es besteht weiterhin Forschungsbedarf, die komplexen Herstellungs-vorgänge in der Geotechnik zu 
simulieren, da viele Effekte, wie die ganzheitliche Simulation der Bauprozesse inklusive 
Baugrunderkundung oder aber eine Berücksichtigung von Mehrphasendynamik bisher nur unzureichend 
berücksichtigt werden kann.   
Literatur 
Aubram, D., 2006, Arbitraty Lagrangian-Eulerian Finite Elemente Formulierung für Eindringvorgänge in Sandböden. 29. 
Baugrundtagung, Spezialsitzung „Forum für junge Geotechnik-Ingenieure“, 10-13.   
Bathe, K.-J., 2002, Finite-Elemente-Methoden, aus dem englischen übersetzt von Peter Zimmermann. 2. Auflage, Springer-
Verlag Berlin/Heidelberg. 
Bui, H.H., Fukagawa, R., Sato, K., 2006, Smoothed particle hydrodynamics for soil mechanics. In proceedings of Numerical 
Methods in Geotechnical Engineering, Graz, 275-281. 
Biot, M.A., 1956, Theory of propagation of elastic waves in a fluid-saturated porous soil. Journal of Acoustical Society of 
America 28(4):168-191.  
Coetzee, C.J., 2003, The Modelling of Granular Flow Using the Particle-in-Cell Method. Dissertation an der Universität 
Stellenbosch, Department of Mechanical Engineering. 
Cudmani R.O., 2001, Statische, alternierende und dynamische Penetration in nichtbindigen Böden. Dissertation. 
Veröffentlichungen des Instituts für Bodenmechanik und Felsmechanik der Universität Karlsruhe, Heft 152. 
Ehlers W. und Bluhm, J. (Eds.), 2002, Porous Media --  Theory, Experiments and Numerical Applications. Springer-Verlag. 
 
3. Workshop des DGGT Arbeitskreises 1.6 Numerik in der Geotechnik 




Fakhimi, A. A. und Kianfar, K., 2000, Numerical modelling of pil driving. Iranian Journal of Science and Technology, 24(1), 35-
47. 
Gattermann, J., Fritsch, M., Stahlmann, J., 2005, Auswahl- und Einbaukriterien geotechnischer Messgeber zur Bestimmung des 
Normalkraftverlaufs der Wand/Verankerung bei Kaimauerkonstruktionen  und deren Ergebnisse. Pfahl-Symposium 2005, 
Mitteilungen des Instituts für Grundbau und Bodenmechanik, TU Braunschweig, Heft 80, pp. 21-44. 
Grabe, J. und König, F., 2004, Zur aushubbedingten Reduktion des Drucksondierwiderstandes. Bautechnik 81(7):569-577 
Grabe, J. und Mahutka, K.-P., 2005, Finite Elemente Analyse zur Vibrationsrammung von Pfählen. Bautechnik 82(9):632-640. 
Grabe, J., Henke, S., Schümann, B., 2007, Numerische Simulation von Rammarbeiten im Erdwiderstandsbereich von 
Baugrubenwänden. Bautechnik 84(8):519-524. 
Grabe, J., Henke, S., Kalle, H.-U., 2009, Wiederverwendung von Spundwänden, Geotechnik-Tag der TU München – 
Nachhaltigkeit in der Geotechnik, zur Veröffentlichung akzeptiert. 
Gudehus, G., 1996, A comprehensive constitutive equation for granular materials. Soils and Foundation, Japanese Society of Soil 
Mechanics, 36(1):1-12. 
Henke, S. und Grabe, J., 2006, Simulation of pile driving by 3-dimensional Finite-Element analysis. Proceedings of 17th 
European Young Geotechnical Engineers' Conference, Zagreb, Crotia, ed. by V.Szavits-Nossan, Croatian Geotechnical 
Society, pp. 215-233. 
Henke, S. und Grabe, J., 2007, Simulation of pile installation by three-dimensional Finite Element analyses. Darmstadt 
Geotechnics, No. 15, Ed.: Prof. Dr.-Ing. Rolf Katzenbach. pp. 179-192 
Henke, S., 2008, Herstellungseinflüsse aus Pfahlrammung im Kaimauerbau. Dissertation. Veröffentlichungen des Instituts für 
Geotechnik und Baubetrieb der TU Hamburg-Harburg, Heft 18. 
Holler, S., 2006, Dynamisches Mehrphasenmodell mit hypoplastischer Materialformulierung für die Feststoffphase. 
Veröffentlichungen des Lehrstuhls für Baustatik und Baudynamik der RWTH Aachen, Heft 06/2, Wissenschaftsverlag, 
Aachen 
Herle, I., 1997, Hypoplastizität und Granulometrie einfacher Korngerüste. Veröffentlichungen des Institutes für Bodenmechanik 
und Felsmechanik der Universität Fridericiana in Karlsruhe, Heft 142. 
Lewis, R.W., und Schrefler, B.A., 1998, Finite element method in the static and dynamic deformation and consolidation of 
porous media. Wiley-VCH. 
Liyanapathirana, D. S., Deeks, A. J., Randolph, M. F., 2000, Numerical modelling of large deformations associated with driving 
of open-ended piles. International Journal for Numerical nad Analytical Methods in Geomechanics 24, 1079,1101. 
Lysmer, J. und Kuhlemeyer R.L., 1969, Finite Dynamic Model for Infinite Media. Journal of the Engineering Mechanics 
Division of the ASCE, 859-877. 
Mabsout, M. E. und Tassoulas, J. L., 1994, A finite element model for the simulation of pile driving. International Journal for 
Numerical and Analytical Methods in Geomechanics, 37, 257-278. 
Mabsout, M. E., Reese, L. C. und Tassoulas, J. L., 1995, Study of pile driving by finite-element method. Journal of Geotechnical 
Engineering, 121(7), 535-543. 
Mahutka, K.-P., König, F., Grabe, J., 2006, Numerical modelling of pile jacking, driving and vibratory driving. Proceedings of 
International Conference on Numerical Simulation of Construction Processes in Geotechnical Engineering for Urban 
Environment (NSC06), Bochum, ed. T. Triantafyllidis, Balkema, Rotterdam,  235-246. 
Mahutka, K.-P., 2007, Zur Verdichtung von rolligen Böden infolge dynamischer Pfahleinbringung und durch Oberflächenrüttler. 
Dissertation. Veröffentlichungen des Instituts für Geotechnik und Baubetrieb der TU Hamburg-Harburg, Heft 15. 
Mayer, P.-M., 2001. Verformungen und Spannungsänderungen im Boden durch Schlitzwandherstellung und Baugrubenaushub. 
Veröffentlichungen des Institutes für Bodenmechanik und Felsmechanik der Universität Karlsruhe, Heft 151 
Meißner, H., 2002, Empfehlungen des Arbeitskreises AK 1.6 'Numerik in der Geotechnik' der DGGT − Teil 3: Baugruben. 
Geotechnik, 25(1):44−56 
Niemunis, A. und Herle, I., 1997, Hypoplastic model for cohesionless soils with elastic strain range. Mechanics of cohesive-
frictional materials. 2:279-299. 
Quast, P. und Zander, M., 2007, Auflockerungen von rolligen Böden durch den Lufteinsatz beim Düsenstrahlverfahren. Beiträge 
zum 6. Geotechnik-Tag in München – aus Schäden lernen. Schriftenreihe des Lehrstuhls und Prüfamts für Grundbau, 
Bodenmechanik, Felsmechanik und Tunnelbau der TU München, 117-124. 
Qui, G., Henke, S., Grabe, J., 2009, Applications of Coupled Eulerian-Lagrangian Method to Geotechnical Problems with Large 
Deformations. 2009 Simulia Customer Conference (2009SCC), London, UK. Zur Veröffentlichung akzeptiert 
Rebstock, D., 2004, Hypoplastic Simulation of Piles and Column Foundations. Proc. of 16th European Young Geotechnical 
Engineers Conference EYGEC, Vienna (Austria), pp. 303−312, Östereichischer Ingenieur- und Architekten-Verein, Wien 
Rebstock, D., 2005, Kleinbohrpfähle unter statischer und zyklischer Belastung – hypoplastische Simulationen. Tagungsband zum 
Pfahlsymposium 2005 in Braunschweig, S. 349–365, Veröffentlichungen des Instituts für Grundbau und Bodenmechanik der 
TU Braunschweig, Heft 80 
Schäfer, R., 2004, Einfluss der Herstellungsmethode auf das Verformungsverhalten von Schlitzwänden in weichen Böden. 
Schriftenreihe des Instituts für Grundbau und Bodenmechanik der Ruhr-Universität Bochum, Heft 36 
Schümann, B., 2007, Ableitung von Kriterien zur Wahl des Mindestabstandes von einvibrierten Pfählen im Bereich des 
Bodenauflagers von teileingespannten Baugrubenwänden auf Basis der FEM, Diplomarbeit, Institut für Geotechnik und 
Baubetrieb der TU Hamburg-Harburg 
Su, L., Yin, J.U., Wang. S. und Liao. H., 2007, Numerical Simulation of Pressure Grouting in Soil Nail Pull-out Tests. Key 
Engineering Materials, Vols. 353−358, pp. 1037−1040 
 
3. Workshop des DGGT Arbeitskreises 1.6 Numerik in der Geotechnik 




To, P. und Smith, I. M., 1988, A note on finite element simulations on pile driving. International Journal for Numerical and 
Analytical Methods in Geomechanics, 12(2), 213-219. 
Triantafyllidis, T., 1998, Neue Erkenntnisse aus Messungen an tiefen Baugruben am Potsdamer Platz in Berlin. Bautechnik. 
75(3):133-154. 
Triantafyllidis, Th. 2000. Ein einfaches Modell zur Abschätzung von Setzungen bei der Herstellung von Rüttelinfektionspfählen. 
Bautechnik 77(3):161–168. 
Vollstedt, H.-W., Grabe, J., Ma, X., Henke, S. und Möller, O., 2008, Untersuchungen zur Grundwasserentlastung Containerkaje 
Bremerhaven. HANSA - Intnational Maritime Journal, 145(6):104--111 
Von Wolffersdorff, P.-A., 1996, A hypoplastic relation for granular materials with a predefined limit state surface. Mechanics of 











































3. Workshop des DGGT Arbeitskreises 1.6 Numerik in der Geotechnik 




BESTIMMUNG DER SCHERFESTIGKEIT FÜR DIE BEURTEILUNG VON HETEROGENEN 
BÖSCHUNGEN 
I. HERLE1 & D. MAŠIN2 
1 TU Dresden; Email: ivo.herle@tu-dresden.de 
2 Karls-Universität Prag 
Die im Tagebau zu verkippenden Mischböden entstehen bei der Gewinnung mittels Schaufelradbagger 
i. d. R. über mehrere geologische Schichten. Diese Mischböden beinhalten ein breites Spektrum von 
Korngrößen und Wassergehalten, was zu einer Streuung ihrer mechanischen Eigenschaften führt. Für die 
Dimensionierung bzw. standsicherheitliche Beurteilung von gestuft aus Regelprofilen aufgebauten 
Kippenböschungen müssen dabei verlässliche und zustandsabhängige Scherfestigkeiten für verschiedene 
Materialklassen bestimmt werden.  
Im Beitrag wird ein Vorgehen vorgestellt, welches die Einschätzung der Scherfestigkeit von 
Mischmaterialien in einen bodenmechanischen Rahmen einbettet, der sowohl die bodenmechanischen 
Kennwerte als auch die Zustandsgrößen und die Einbaubedingungen in der Kippe berücksichtigt. Für die 
Durchführung der Standsicherheitsanalysen werden die undränierte Scherfestigkeit cu und ihre statistische 
Verteilung als Funktion der Porenzahl und der effektiven Spannung ermittelt. 
 
 
PRAKTISCHE UNTERSUCHUNGEN AN GESTUFT AUFGEBAUTEN KIPPENBÖSCHUNGEN 
Berechnungswerkzeuge der Abteilung Gebirgs- und Bodenmechanik der RWE Power AG 
CH. KARCHER 
Abteilung Gebirgs- und Bodenmechanik der RWE Power AG, Email: christian.karcher@rwe.com 
Standsicherheitsberechnungen mit herkömmlichen Verfahren zur Bewertung der Stabilität von 
Erdbauwerken haben sich in der herkömmlichen Geotechnik und für Tagebauanwendungen seit vielen 
Jahrzehnten bewährt.  
Für Standsicherheitsberechnungen wird in der Abteilung Gebirgs- und Bodenmechanik der RWE 
Power AG das eigenentwickelte Programm ETA verwendet, wobei als Bruchformen Gleitkreise nach dem 
Bishop-Verfahren und Geradenkombinationen nach der Methode der zusammengesetzten 
Bruchmechanismen angesetzt werden. Aufgrund der komplizierten geologischen und hydrologischen 
Verhältnisse werden die Grundlagendaten auf einer Bentley-Microstation-Plattform zur Verfügung 
gestellt. 
Zur Berechnung von Gebirgsverformungen wird das Finite-Elemente-Programm Tochnog der Fa. 
FEAT, NL verwendet. Um den Bearbeitungsprozess zu vereinfachen wurden von der Fa. FEAT Pre-
Prozessoren zur Modellerstellung entwickelt, um die bei RWE Power vorhandene Datengrundlage zu 
nutzen. Somit entfällt ein Großteil der sonst üblicherweise notwendigen Arbeiten für die Erstellung der 
FE-Berechnungsmodelle. 
Von RWE Power wurden verschiedene nützliche Erweiterungen in Tochnog implementiert, die in der 
kommerziellen Version des Programms zur Verfügung stehen und daher für Verformungs- und 
Standsicherheitsberechnungen der Universität Dresden genutzt werden konnten. 
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Gewinnungs- und Verkippungsprozess unter dispositiven Randbedingungen im Tagebau Hambach 
J. WITZEL 
Abteilung Produktion Bergbau des Tagebaus Hambach der RWE Power AG, 
Email: joachim.witzel@rwe.com 
In den Tagebauen des rheinischen Braunkohlenreviers fördert RWE Power jährlich rund 100 Millionen 
Tonnen Braunkohle, die größtenteils zur Stromerzeugung genutzt werden. Der Tagebau Hambach ist mit 
einer aktuellen Betriebsfläche von etwa 3700 ha und einer Tiefe von ca. 370 m der größte von drei 
Tagebauen im Rheinischen Braunkohlenrevier. Aufgrund seiner Tiefe die sich in den kommenden Jahren 
auf bis zu 450 m vergrößern wird, besitzt der Tagebau Hambach im Vergleich zum herkömmlichen 
Bauwesen einen „Sonderstatus“, da übliche Anwendungsbereiche von Berechnungsverfahren oft 
überschritten werden. 
Der Abbau erfolgt im Tagebau Hambach – wie in allen Tagebauen des rheinischen Reviers – mittels 
kontinuierlicher Tagebautechnik (Schaufelradbagger-Bandanlagen-Absetzer). Der Prozess gliedert sich 
dabei in zwei wesentliche Bereiche. Auf der Gewinnungsseite werden die Braunkohle und das darüber 
lagernde Lockergestein (Abraum) mittels Schaufelradbaggern stufenweise herein gewonnen. Der Abraum 
(Ton, Schluff, Sand, Kies) wird mit Bandanlagen auf die gegenüber liegende Seite des Tagebaus – die so 
genannte Verkippungsseite – bewegt und dort mittels Absetzern in den bereits ausgekohlten Bereich 
verstürzt. Aktuell werden im Tagebau Hambach jährlich rund 260 Mio. m³ Abraum verkippt. Hierbei ist 
ein standsicherer Aufbau des Kippenkörpers, der sich gegenwärtig über eine Gesamthöhe, inklusive 
Kippenböschung, von etwa 550 m erstreckt, von größter Wichtigkeit. 
Um einen sicheren Kippenaufbau zu gewährleisten, erfolgt die Verkippung in so genannten 
Regelprofilen. Diese sehen einen gestuften Aufbau von trockenen tragfähigem und nassem/feuchtem, 
wenig bzw. nicht tragfähigen Materialien vor. Hinsichtlich ihres Verhaltens bei der Verkippung werden 
drei verschiedene Mischbodenklassen unterschieden. Diese werden bereits im Zuge der Gewinnung 
systematisch mit dem Ziel angesprochen, den Gesamtprozess so zu steuern, dass jederzeit eine 
ausgeglichene Bilanz zwischen den auf der Gewinnungsseite anfallenden unterschiedlichen Mischböden 
und den auf der Verkippungsseite in den Regelprofilen zur Verfügung stehenden Kippräumen besteht. 
Eine besondere Herausforderung stellt dabei die Unterbringung des hohen Anteils nicht tragfähiger 
Mischböden (feinkörnige Böden mit hohem Wassergehalt) dar. Hierzu wurden von RWE Power 
gemeinsam den Universitäten Dresden und München Untersuchungen mit dem Ziel durchgeführt, das 
Aufnahmevermögen der Regelprofile zu erhöhen. 
 
